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« Ils sentent la terre trembler sous leurs pas ; la mer s'élève en bouillonnant dans le port, et brise 
les vaisseaux qui sont à l'ancre. Des tourbillons de flammes et de cendres couvrent les rues et les 
places publiques ; les maisons s'écroulent, les toits sont renversés sur les fondements, et les 
fondements se dispersent ; trente mille habitants de tout âge et de tout sexe sont écrasés sous des 
ruines […] ‘Quelle peut être la raison suffisante de ce phénomène ?’ » 
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Depuis un demi-siècle, un nouveau type de barrage est développé. Sa nouveauté réside en 
l’utilisation d’un noyau en béton bitumineux (d’une largeur d’environ 1 m) supporté par un 
matériau granulaire compacté, puis de l’enrochement, au lieu d’utiliser un matériau imperméable 
classique tel que l’argile. On compte 90 barrages de ce type, que l’on appelle barrage en 
enrochement avec un noyau en noyau bitumineux (en anglais « asphalt core rockfill dam », donc 
ACRD), qui sont déjà en opération et 45 qui sont actuellement en train d’être conçus ou 
construits. 
Le mince noyau en béton bitumineux est complètement imperméable, flexible et capable de 
refermer des fissures qui surviendraient, jusqu’à une certaine limite, donnant, de manière globale, 
au barrage un comportement satisfaisant durant sa construction, pendant le remplissage du 
réservoir et durant un tremblement de terre. De plus, le noyau en béton bitumineux permet de 
continuer les opérations de construction même durant de mauvaises conditions climatiques telles 
que la pluie, mais aussi de construire un barrage à des endroits où le matériau imperméable se 
trouve dans des quantités, ou en qualités, insuffisantes. La plus part des ACRD se trouvent en 
Europe et en Chine où ils sont populaires. Seulement un de ces barrages a été construit en 
Amérique du Sud et deux en Amérique du Nord.  
Le but principal de ce travail est de présenter l’évaluation du comportement sismique d’un 
ACRD représentatif basée sur l’analyse numérique dynamique en utilisant un modèle 
hyperbolique basé sur le modèle Duncan et Chang (1970) pour modéliser le comportement des 
matériaux granulaires et l’enrochement, et en prenant en compte l’amortissement hystérétique. 
Les analyses ont été réalisées à l’aide du logiciel PLAXIS 2D 2011.02 et prennent en 
considération les effets induits par le remplissage du réservoir. L’analyse sismique se base sur des 
tremblements de terre typiques et extrêmes des côtes est et ouest du continent nord-américain. 
Une attention particulière a été portée sur les déformations subies par le noyau. Les résultats de 
cette analyse ont été comparés aux résultats trouvés par la méthode pseudostatique et par la 
méthode des déplacements permanents. 
Afin d’atteindre cet objectif, deux autres analyses ont été menées. La première étudie un cas réel 
de barrage ayant subi un tremblement de terre. Cette analyse a permis de vérifier la capacité de 
PLAXIS à modéliser le comportement d’un barrage durant un tremblement de terre en comparant 
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la réponse réelle mesurée de l’ouvrage à celle calculée. La seconde analyse modélise un ACRD 
dont l’analyse dynamique est disponible dans la littérature à partir du logiciel FLAC 2D, afin 
d’évaluer la capacité du logiciel a réalisé l’analyse dynamique d’un ACRD de grande hauteur. 
Ce travail a permis de démontrer la capacité de PLAXIS 2011.02 2D à réaliser un tel type 
d’analyse. Cependant, certaines précautions doivent être prises, notamment en ce qui concerne la 
capacité du logiciel à modéliser les déformations du barrage pendant la construction. 
Les résultats trouvés lors de l’analyse numérique dynamique présentent une différence certaine 
de ceux trouvés avec la méthode pseudostatique et la méthode des déplacements permanents. Ils 
ont également montré que le comportement global de l’ACRD durant des tremblements de terre 
nord-américains sévères était satisfaisant, en particulier en ce qui concerne le comportement du 




Since half a century, a new kind of dam has been developed. This new type of dam uses a thin 
core asphalt concrete (about 1 m thick) instead of a traditional low-permeable material, such as 
clay, supported by compacted granular materials and then rockfill. These dams are called asphalt 
core rockfill dams (ACRD). There are currently 90 ACRD’s in operation around the world and 
nearly 45 of these dams are being designed or are under construction. 
The thin asphalt concrete core is completely impermeable, flexible and capable of self-healing if 
fissured (to a certain degree). Thanks to these characteristics, the general comportment of an 
ACRD during its construction, reservoir filling and seismic loading is quite satisfactory. In 
addition, it allows for the construction of the dam under poor climatic conditions, such as rain, 
and in an area where the quality or the quantity of impervious materials are limited. Most of 
ACRDs can be found in Europe and in China. There is only one ACRD in South America and 
two in North America. 
The main goal of this study it is to evaluate the seismic performance of a representative ACRD 
by means of dynamic numerical analysis using a hyperbolic stress-strain model based on Duncan 
and Chang (1970) for simulate the granular and rockfill materials and takes into consideration 
hysteretic damping and shear modulus reduction during the dynamic analysis. The analysis was 
conducted using PLAXIS 2011.02 2D and considered the effect of reservoir filling and dynamic 
loading based on typical and extreme earthquakes on the east and west coasts of North America. 
Special attention was given to the deformation of the asphaltic core. This analysis was compared 
to the results of traditional seismic analysis as the pseudostatic method and the permanent 
displacements method. 
To reach this goal, other analyses were completed. A real case of an earthfill dam which 
underwent an earthquake was modeled. This allowed verification of the ability of PLAXIS to 
model a dam’s performance during an earthquake through comparison with the actual measured 
response of the structure. Additionally, an ACRD in which the dynamic analysis was already 
completed by another researcher using FLAC 2D software was modeled. The purpose of this was 
to evaluate the ability of PLAXIS 2011.02 2D to accomplish this type of analysis. 
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This work proved that PLAXIS 2011.02 2D is able to perform such an analysis even if some 
restrictions should be made, in particular, its ability to model the deformation of a dam during 
construction. The results found for the dynamic numerical analysis present large differences 
compared to those found with the pseudostatic method and the permanent displacement method. 
They also indicated acceptable performance of the representative ACRD during severe North 
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L’énergie représente à l’heure actuelle l’enjeu le plus important auquel le monde est confronté. 
Pour faire face à cette problématique et notamment la raréfaction des énergies fossiles, les 
notions de diversité énergétique et d’énergies renouvelables sont souvent évoquées. Une des 
principales énergies renouvelables développées au Québec est l’énergie hydroélectrique. Cette 
façon de produire l’énergie nécessite la construction d’ouvrages de retenue, on en compte pour la 
seule province de Québec près de 6 000 (HQ, 2013). 
Depuis un demi-siècle, un nouveau type d’ouvrage de retenue est développé. Sa principale 
innovation consiste en l’utilisation d’un béton bitumineux comme noyau étanche, ce qui lui 
procure différents avantages vis-à-vis des ouvrages en remblai traditionnels. À ce jour, seulement 
deux ouvrages de ce type ont été construits en Amérique du Nord et sont situés dans la province 
de Québec. La raison à cela est liée à la nouveauté de la technique, le manque d’expérience et le 
manque de recul vis-à-vis du comportement à long terme d’un tel ouvrage ou durant un hasard 
sismique. 
L’analyse sismique a, pour sa part, connu au cours des dernières décennies de grandes évolutions. 
En effet, l’apparition d’ordinateurs de plus en plus puissants a permis le développement de 
logiciels spécialisés permettant l’analyse dynamique de matériaux et de structures. Avant cela, les 
analyses de stabilités sismiques réalisées se basaient sur des méthodes dites empiriques ou semi-
empiriques qui permettaient d’avoir une idée globale sur le risque de défaillance d’un ouvrage de 
retenue durant un séisme. 
Différentes études ont été consacrées, à travers le monde, à l’analyse dynamique de structures ou 
d’ouvrages (bâtiments, ponts, barrages, …), mais peu l’ont été à l’analyse dynamique de ce 
nouveau type de barrage enrochement avec un noyau en béton bitumineux.  
Le présent travail se propose d’étudier le comportement d’un barrage enrochement avec un noyau 
en béton bitumineux représentatif de grande hauteur (115m) soumis à des séismes typiques du 
continent Nord-Américain, tant de la côte est que de la côte ouest.  
Pour ce faire, le mémoire est structuré en six parties. Dans un premier temps, une revue de 
littérature présente les barrages en enrochement avec un noyau en béton bitumineux, le 
comportement des matériaux employés, les études déjà réalisées. Dans un second mouvement, les 
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logiciels et les modèles utilisés sont présentés. Puis une description de la méthodologie employée 
durant les diverses analyses est présentée dans une troisième partie. Afin de vérifier la capacité 
du logiciel et des modèles utilisés lors de l’étude, une analyse d’un cas réel de barrage en remblai 
ayant subi un tremblement de terre est réalisée. La cinquième partie vise à vérifier la capacité du 
logiciel, des modèles et de la méthodologie employés pour modéliser un barrage enrochement 
avec un noyau en béton bitumineux en faisant une analyse comparative d’un tel barrage étudié 
dans la littérature. Enfin, la sixième partie est consacrée à l’analyse statique et dynamique d’un 
barrage enrochement avec un noyau en béton bitumineux de manière analytique (méthode 
pseudostatique et méthode des déplacements permanents) et numérique. L’analyse dynamique 
sera réalisée en utilisant quatre tremblements de terre. 
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 REVUE DE LITTÉRATURE Chapitre 1
 
Les barrages en enrochement avec un noyau en béton bitumineux, bien que relativement anciens, 
ont connu au cours des dernières décennies un véritable essor à travers le monde. En partie, parce 
qu’ils permettaient de construire des ouvrages à des endroits où le matériau imperméable formant 
le noyau se trouvait en quantité ou de qualité insuffisante. L’option de ce type de barrage est 
maintenant de plus en plus choisie, car ces barrages présentent des caractéristiques physiques, 
mécaniques voire financières très intéressantes. 
 
1.1 Barrages en remblai avec un noyau en bitume 
 
1.1.1 Historique 
L’ouvrage le plus ancien, connu à ce jour, construit en utilisant du béton bitumineux (mélange de 
bitume et de granulats) afin de pouvoir stocker de l’eau est un réservoir situé dans la vallée de 
l’Indus (proche de l’actuel Pakistan) et qui daterait de presque 5 000 ans. Ce réservoir serait 
encore aujourd’hui fonctionnel (Saxegaard, 2000; Steffen, 1982). Le bitume qui fut alors utilisé 
était récupéré au niveau de la surface de l’écorce terrestre.  L’utilisation du bitume dans la 
construction de ce réservoir ainsi que dans d’autres ouvrages met en évidence deux faits : le 
premier est que le bitume, en tant que matériau étanche, est utilisé depuis des millénaires et le 
second, que ce matériau possède de très bonnes propriétés de longévité. L’emploi du bitume s’est 
rapidement répandu à travers le monde. Il fut utilisé tour à tour dans la construction de puits, de 
canaux, de réservoirs, de salles de bain, de bassins de rétention d’eau, de protection des berges, et 
de brises-lames afin de prévenir l’érosion des terres (Van Asbeck & Schmitt, 1962). La constante 
dans toutes les utilisations qui en ont été faites réside dans l’emploi de ce matériau pour ses 




Ce n’est qu’au milieu du vingtième siècle que l’on voit l’utilisation régulière du bitume dans des 
ouvrages en terre, de type digue ou barrage, apparaître. Plus exactement, la première réalisation 
d’un tel ouvrage utilisant un noyau bitumineux remonte à 1948 au Portugal avec la construction 
du barrage de Vale de Gaio, dont la coupe est présentée à la Figure 1.1 (Van Asbeck & Schmitt, 
1962). Dès lors, différentes méthodes ont commencé à poindre au travers de l’Europe. Plus 
particulièrement en Allemagne dans les années 1960, mais aussi en France où en 1969 trois 
digues furent construites avec un noyau bitumineux (Paubel, 1973), puis en Norvège. 
Actuellement, la construction de barrage en remblai à noyau en béton bitumineux est de plus en 
plus courante à travers le monde et est même très répandue en Chine. 
 
 
Figure 1.1 - Coupe du barrage Vale Gaio (Van Asbeck & Schmitt, 1962) 
 
1.1.2 Barrage à noyau bitumineux dans le monde 
En 2011, le groupe VEIDEKKE, spécialisé dans la construction de barrage avec un noyau en 
béton bitumineux, référençait 89 barrages de ce type construits à travers le monde et 43 qui 
étaient en construction ou à l’étude. Si, parmi ceux déjà construits, seulement 7 barrages 
mesuraient plus de 100 m de hauteur, il y a actuellement 8 autres barrages de plus de 100 m qui 
sont actuellement au stade de design ou de construction (Saxegaard, 2011). 
Après le barrage Vale Gaio, plusieurs barrages en remblai à noyau en béton bitumineux (Asphalt 
Core Rockfill Dam, ACRD) furent construits en Allemagne dans le début des années 1960. 
Depuis, comme le montre la Figure 1.2, des barrages à noyau en béton bitumineux ont été 
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construits à travers le monde. La Chine, l’Allemagne et la Norvège sont les trois pays comptant le 
plus de barrages à noyau en béton bitumineux. Ce type de barrage existe dans de nombreux autres 
pays, mais en faible proportion. De nombreuses institutions et entreprises conservent quelques 
réticences à construire des ACRD, car ceux-ci étant relativement nouveaux, l’expérience et le 
savoir-faire pour construire un tel type de barrage ne sont pas encore largement répandus. Il 
apparaît donc évident que le choix se porte plus fréquemment sur un type de barrage mieux 
connu par leur concepteur et leur constructeur afin d’assurer une construction et un 
fonctionnement sécuritaires de l’ouvrage. 
 
Figure 1.2 - Répartition des ACRD dans le monde (Saxegaard, 2011) 
 
Comme le montre la Figure 1.3 et la Figure 1.4 un grand nombre de barrages avec un noyau en 
béton bitumineux ont été construits dans les années 1980. Depuis 2003, la solution d’un barrage 
avec un noyau en béton bitumineux est choisie de plus en plus souvent. Il est également possible 





















Figure 1.3 - Nombre de barrages à noyau bitumineux construits par année (Saxegaard, 2011) 
 
 













































































































































1.1.3 Évolution des techniques de construction 
Le barrage portugais de Vale Gaio, construit en 1948, mesure 45 m de haut et son noyau a une 
épaisseur variant entre 10 et 20 cm. Sa construction se déroula comme suit : d’abord fut érigé au 
niveau de la partie amont de l’ouvrage un mur en maçonnerie, qui fait office de drain lorsque le 
barrage le réservoir est rempli. Le noyau étanche en béton bitumineux fut alors coulé sur ce mur, 
grâce à des coffrages. Après sa mise en service, l’ensemble des infiltrations de l’eau au sein de la 
structure représentait un débit inférieur à 1        . (Van Asbeck, Terrière, & Lelu, 1969). 
Dans les années 1960, des noyaux de digues en béton bitumineux cyclopéen (c’est-à-dire un 
béton bitumineux contenant de grosses roches) ont été étudiés et construits en Allemagne. Deux 
types de mise en place ont pu être relevés. La plus courante se pratiquait de la façon suivante : un 
béton contenant une forte proportion de bitume et de particules fines est d’abord introduit à 
l’intérieur du coffrage. De grosses pierres, qui serviront de squelette au noyau et lui donneront 
une partie de ses caractéristiques mécaniques, sont alors introduites. Afin d’assurer une correcte 
pénétration de celles-ci dans le mélange de béton bitumineux des vibrateurs sont utilisés. La taille 
des couches ainsi mises en place variait de 25 à 50 cm jusqu’à atteindre 1 m (Steffen, 1982). 
L’autre technique consiste à introduire en premier des graviers puis à déverser sur ceux-ci le 
bitume (Kjærnsli et al., 1973). La méthode utilisant le béton bitumineux cyclopéen ne peut pas 
être utilisée pour des barrages très hauts. En effet, elle engendre un fort risque de percolation au 
sein du barrage. Il est toutefois à noter que ce risque est moins important pour les petits barrages 
où cette méthode peut être utilisée (Larocque, 1992). 
La méthode actuelle permet de construire le noyau en béton bitumineux et le barrage en même 
temps. Au centre se trouve la paroi en béton bitumineux servant d’écran étanche à l’ouvrage, de 
part et d’autre de celle-ci des zones dites de transition sont installées. Elles mesurent 1 à 2 m 
d’épaisseur et sont constituées de roches dont le diamètre est inférieur à 100 mm (Larocque, 
1992). Ces zones ont plusieurs rôles : tout d’abord, elles permettent l’élévation de la paroi en 
béton bitumineux lors de sa construction en la maintenant des deux côtés jusqu’à ce que celle-ci 
fasse sa prise. Elles permettent également d’assurer une zone de transition entre le noyau et 
l’enrochement grossier, assurant ainsi un meilleur contact entre les matériaux, ce qui améliore le 
comportement de l’ouvrage lorsqu’il est soumis à des sollicitations. Enfin, la zone aval joue 
également le rôle de drain dans le cas de perte d’étanchéité du noyau, due à l’apparition de 
8 
 
fissures qui peuvent être causées, par exemple, par un tremblement de terre, par la fatigue 
thermique ou par un mauvais compactage. (Greegan & Monismith, 1996) 
 
1.1.4 Mise en place 
L’utilisation d’un béton bitumineux plus souple permet de réduire la température de manutention 
et par conséquent de réduire la quantité d’énergie nécessaire pour les opérations de mise en place 
et de compactage (Wang & Hoeg, 2009). 
Un des avantages des barrages utilisant un noyau en béton bitumineux est qu’ils ne requièrent pas 
une importante qualité de roche pour les construire (Tschernütter, 1997). De plus, l’exemple du 
barrage d’Eberlaste, en Autriche, construit sur un sol compressible prouve qu’il est possible de 
construire un tel barrage sur ce type de fondations. En effet, en quarante ans d’existence aucune 
dégradation notable n’a été reportée, et ce, malgré un tassement du terrain durant la construction 
de 2,2 m qui a continué à se tasser après la construction et l’apparition de tassement différentiel le 
long du barrage. Pourtant, aucune fuite importante n’a été relevée (Wang & Hoeg, 2009). 
Lors de sa mise en place, le béton bitumineux doit être compacté. Une couche de remblai et de 
béton bitumineux inférieure à 1 m est mise en place et est compactée à l’aide un rouleau vibrant 
(Vieu, 1973). L’épaisseur des couches du matériau mis en place ainsi que le nombre de passes et 
le poids du rouleau vibrant varient selon le type et les propriétés du matériau considéré et du taux 
de compaction qui est souhaité. Actuellement, les couches sont plutôt de l’ordre 20 - 60 cm afin 
d’assurer un bon compactage (Wang & Hoeg, 2009). 
Durant la construction, il a été noté qu’un ajout d’eau sur les granulats, composant les zones de 
transition, permet de se rapprocher de la teneur optimale en eau sur la courbe de compactage et 
donc d’obtenir une meilleure compaction du matériau. La compaction du matériau, et donc sa 
densité, étant meilleure cela réduit le tassement qui se produira ultérieurement (Terzaghi, 1960). 
Cependant, comme il a été mentionné, l’enrochement et les granulats sont des matériaux se 
drainant très rapidement. La quantité d’eau nécessaire pour un tel mouillage durant la 
construction représente donc un coût économique très important. 
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De plus, le noyau en béton bitumineux étant construit en même temps que le barrage, cela permet 
de pouvoir commencer à remplir le réservoir avant que les travaux soient complètement terminés. 
Il y a donc là un gain de temps évident vis-à-vis de la possibilité de mise en service de l’ouvrage. 
 
1.2  Comportement des matériaux 
 
Il convient, afin de pouvoir en faire une modélisation correcte, de connaitre et de comprendre à la 
fois la composition et le comportement, statique et dynamique, des matériaux qui sont utilisés. À 
savoir, le béton bitumineux, composant le noyau du barrage, les granulats, composant les zones 
de transitions et l’enrochement composant le corps du barrage. 
Cependant, il faut se rappeler qu’un ouvrage en enrochement est, par définition, très hétérogène. 
D’abord de par la composition du matériau utilisé qui est choisi plus pour sa proximité avec 
l’ouvrage que pour sa régularité dans ses caractéristiques. Il est également hétérogène par le large 
spectre granulométrique des éléments qui le composent. En effet, les méthodes d’extraction de 
l’enrochement ne permettent pas d’obtenir une taille constante. De plus, lors du transport, mais 
également de la mise en place, une ségrégation inévitable des grains se produit. Il a y une 
ségrégation verticale et horizontale qui se produit (Leps, 1973). En effet, lors du déversement 
d’une quantité importante d’enrochements une plus grande quantité de particules fines tend à se 
concentrer au sommet de l’amas déversé et les particules plus grosses tendent à être plus à la base 
de cet amas (Terzaghi, 1960). 
Il faut noter deux choses : les caractéristiques du remblai en enrochement sont régies 
principalement par les grains les plus gros (Leps, 1973), or la rigidité d’un matériau granulaire, si 
sa granulométrie est bien étalée, est plus importante pour des diamètres maximaux petits que 
grands.  
plus les grains sont fins, plus grande est la rigidité du matériau. Cet effet d’échelle des grains est 
donc en défaveur d’un comportement le plus résistant. 
Il est donc important de s’assurer que les matériaux proches du noyau respectent bien les 
granulométries spécifiées, afin d’assurer à l’ouvrage une résistance suffisante lors de 
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sollicitations. Ces matériaux, proches du noyau, appelés zones de transitions sont les plus fins 
présents dans l’ouvrage et permettent d’assurer une bonne cohérence avec les autres matériaux 
qui sont de plus en plus grossiers en s’éloignant du noyau. 
 
1.2.1 Définitions 
La réalisation d’essais cycliques ont permis de mettre en évidence que lorsque les déformations 
en cisaillement (     d’un matériau augmentent, le module de cisaillement (G) diminue et le 
rapport d’amortissement (   du matériau augmente.  
La Figure 1.5 explicite la notion de déformation en cisaillement. La déformation en cisaillement 
est le rapport, lorsqu’un échantillon est soumis à du cisaillement, entre la quantité dont s’est 




Figure 1.5 – Définition de la déformation en cisaillement (    
 
Lorsqu’un matériau est soumis à une charge cyclique, celui-ci possède un comportement 
hystérétique, comme le représente la Figure 1.6. Le module de cisaillement est alors défini, pour 
un niveau de contrainte donné, par la pente de la droite passant par les deux extrémités de 
l’hystérèse. 
Le module de cisaillement maximum, Gmax, est défini comme le module de cisaillement passant 
par les extrémités de l’hystérèse pour une déformation en cisaillement,   , très petite (inférieures 
à 10-6). Plus l’amplitude des déformations en cisaillement étudiées est grande, plus la valeur du 
∆L L 






module de cisaillement est faible. Autrement dit, la résistance du matériau en cisaillement 
diminue lorsque les déformations en cisaillement augmentent.  
 
Figure 1.6 - Variation du module de cisaillement en fonction des déformations en cisaillement 
(Brinkgreve, Kappert, & Bonnier, 2007) 
 
Le rapport d’amortissement est une notion abstraite permettant de représenter le ratio entre 
l’énergie dissipée dans le matériau (  ) et l’énergie due aux déformations élastiques qui sera 
restituée au système (  ) lorsqu’il est soumis à un chargement cyclique. Ce rapport 
d’amortissement peut être calculé à partir de l’hystérèse, comme le montre l’Équation 1.1 :  
   
  
      
 
Équation 1.1 
avec    l’aire de l’hystérèse, et    l’aire du triangle grisé dans la Figure 1.6. 
 
La variation du module en cisaillement et le rapport d’amortissement avec la déformation en 




1.2.2 Béton bitumineux 
1.2.2.1 Composition 
Le béton bitumineux est défini comme étant un mélange d’un bitume et d’agrégats. Ces deux 
matériaux sont mélangés dans des quantités données afin de donner un béton bitumineux ayant 
les caractéristiques et les propriétés voulues.  
Dans les noyaux en béton bitumineux, le bitume joue le rôle de liant et assure l’étanchéité. Les 
agrégats jouent le rôle de squelette donnant au noyau sa rigidité et sa résistance lorsqu’il est 
soumis à des sollicitations (Vieu, 1973). Bien évidemment, il existe un grand nombre de types de 
bitumes et d’agrégats possédant des caractéristiques différentes qui influencent les propriétés du 
mélange de béton bitumineux. 
Un mélange de béton bitumineux comprend en règle générale entre 5,5 et 6,5 % de bitume. Ce 
qui permet d’obtenir un bon compromis entre la manœuvrabilité du matériau, sa résistance 
physique, son imperméabilité et sa rigidité. Un pourcentage plus faible rend le mélange plus 
résistant et plus rigide, mais aussi moins ductile et moins imperméable. Inversement, un 




Lors de ses premières utilisations, dans l’antiquité, le bitume était récupéré dans des nappes 
formées par des remontées à travers la roche fracturée. Puis, il fut extrait des pierres, dites pierres 
asphaltiques, qui contenaient à peu près 20% de bitume. En chauffant ces dernières à une 
température suffisamment élevée, le bitume qu’elles contenaient se liquéfiait et pouvait être 
récupéré (Van Asbeck & Schmitt, 1962).  
Cette méthode pourrait être vue comme le premier acte de raffinage du pétrole par l’Homme. De 
nos jours, le bitume utilisé provient de la transformation du pétrole par l’industrie. 
Un bitume est généralement composé de carbone, d’hydrogène, de sulfure et d’oxygène dans les 
proportions décrites dans le Tableau 1.1. 
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Tableau 1.1 – Composition du bitume (Greegan & Monismith, 1996) 
Carbone 70-85 % 
Hydrogène 7-12 % 
Sulfure 1-7 % 
Oxygène <5 % 
Nitrogène <1 % 
 
1.2.2.1.2 Agrégats 
Afin d’accroître la résistance de la structure, le meilleur contact possible entre l’agrégat et le 
bitume doit être assuré. Pour ce faire, il est recommandé de nettoyer l’agrégat et d’utiliser des 
agrégats alcalins possédant une faible friabilité (Wang & Hoeg, 2009). Les agrégats jouent le rôle 
de squelette dans le matériau en lui donnant sa rigidité. 
De plus, des agrégats possédant une porosité inférieure à 3% ne semblent pas voir leurs 
caractéristiques de compression, traction et flexion influencées par des cycles de gel-dégel et 
l’immersion dans l’eau. Lors de la conception d’un ouvrage en bitume, la porosité de référence 
visée est de l’ordre de 3%. En dessous de cette valeur, la perméabilité du matériau est 
suffisamment faible pour que l’eau n’ait pas d’action importante. Les infiltrations et la 
percolation hydraulique peuvent même être considérées comme nulles ou presque nulles. Comme 
le montre la Figure 1.7, le béton bitumineux possède une bonne résistance même quand il est 
soumis à diverses conditions telles que l’immersion et le gel dégel. Pour des pourcentages de 
bitume supérieurs à 5,5 % la résistance du béton bitumineux, sous ces conditions, est proche de 
celle à l’air libre (Wang, 2008). 
Ceci représente une caractéristique importante intéressante. Notamment pour des projets situés 
dans des zones ayant à subir des cycles de gel-dégel, ce qui peut être très dommageable pour la 
structure. En effet, le gel de l’eau contenue dans les pores d’un mélange (que ce soit de béton 
bitumineux, de béton Portland ou autre) génère une augmentation des pressions dans celui-ci due 
à l’augmentation du volume de l’eau. Ces pressions se dissipent lors du dégel de cette eau. C’est 
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la répétition des cycles de gel-dégel qui est le plus dommageable pour un mélange et qui peut 
entraîner sa dégradation (fissures, éclatement local,…). 
 
Figure 1.7 – Résistance en tension indirecte en fonction pour pourcentage de bitume et sous 
différentes conditions : air libre, immersion et gel dégel (Wang, 2008) 
 
1.2.2.2 Caractéristiques 
Le béton bitumineux est un matériau qui est défini comme étant linéaire viscoélastique et 
thermorhéologique simple (Greegan & Monismith, 1996). Linéaire viscoélastique signifie que 
son comportement ressemble à un solide élastique auquel s’ajoute un écoulement. Autrement dit, 
une partie de l’énergie reçue lors du chargement sera restituée et une partie sera dissipée. 
L’écoulement d’un matériau viscoélastique est, en partie, contingent de la charge appliquée, de la 
vitesse d’application de la charge, et de la température. Il donne ainsi une propriété auto 
cicatrisante au matériau en cas de fissuration, ce qui peut se produire notamment lors d’un fort 
chargement sismique. Cette propriété est d’autant plus importante que le bitume utilisé est 
souple. Elle permet également au matériau de pouvoir dissiper les contraintes concentrées (Wang 
& Hoeg, 2009).  
Pour les petites déformations et sous une charge appliquée de manière quasi-statique, le 
comportement réel du bitume est très proche du modèle linéaire élastique, autrement dit tant que 
le matériau reste dans le domaine élastique son module reste quasiment constant comme le 




Figure 1.8 – Déformation axiale en fonction de la contrainte axiale d’un échantillon de bitume 
non confiné (Wang, 2008)  
 
Le caractère thermorhéologique simple signifie que les déformations dans le matériau dépendent 
de la température. Ainsi, à deux températures différentes une rigidité donnée sera atteinte au bout 
de deux temps différents, c’est-à-dire qu’elle sera atteinte à une température T1 au bout dans 
temps t1 et à une température T2 au bout d’un t2. La viscosité du béton bitumineux est aussi 
dépendante de la température du matériau et du pourcentage de bitume qu’il contient (Greegan & 
Monismith, 1996). 
Le module de Young, E, d’un mélange de béton bitumineux dépend donc de la température à 
laquelle le test est pratiqué. Les caractéristiques du béton bitumineux sont donc largement 
affectées par la température (Wang, 2008).  
Le matériau est considéré complètement imperméable lorsque sa porosité est inférieure à 3%. 
Cette limite doit être respectée en tout temps afin d’assurer l’étanchéité du matériau, c’est-à-dire 
non seulement lors de sa mise en place, mais également quand il est soumis à n’importe quelles 
sollicitations ou déformations. Il faut donc prévenir toute dilatation qui pourrait se produire suite 
à une contrainte de cisaillement et qui accroîtrait l’indice des vides (Larocque, 1992). 
De plus, l’étude des caractéristiques du comportement d’un matériau compacté selon diverses 
méthodes en laboratoire (compaction giratoire, statique, vibration, Marshall) montre que celles-ci 
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surestiment la résistance du matériau, comme le montre la Figure 1.9, par rapport aux valeurs 
trouvées sur chantier. La méthode Marshall semble être la méthode donnant les résultats les plus 
réalistes par rapport à ceux sur chantier (Wang, 2008). Le compactage doit être adapté au 
mélange utilisé, une surcompaction engendrera une trop grande rigidité du matériau, car le 
squelette de gravier sera trop resserré ce qui entraînera un plus grand risque de fissuration du 
matériau. La Figure 1.10 montre bien la perte de la rigidité et donc des caractéristiques 
mécaniques suite à un sous-compactage, c’est-à-dire que l’indice des vides est plus élevé que 
celui attendu. 
 
Figure 1.9 – Variation des courbes contraintes-déformations en fonction de la méthode de 
compaction utilisée (Wang, 2008) 
 
Figure 1.10 – Variation du module de Young, E, en fonction du déviateur de contrainte de deux 
ACRD de 150 m, cas I bien compacté, cas II mauvais compactage (Larocque, 1992) 
Déviateur 𝜎 − 𝜎3  𝑀𝑁 𝑚
 2  





Les propriétés physiques du noyau en béton bitumineux, telles que décrites précédemment, 
procurent au barrage une certaine résistance vis-à-vis de l’apparition de fissures. Cependant, au-
delà des contraintes et déformations physiques, les contraintes thermiques et la fatigue thermique 
sont des phénomènes pouvant également générer l’apparition de fissures. 
 
1.2.2.3 Comportement statique 
Wang (2008) a réalisé différents tests triaxiaux quasi statiques sur des éprouvettes en béton 
bitumineux compacté selon différentes méthodes. Les résultats sont reportés dans le Tableau 1.2. 
Il est possible de remarquer les choses suivantes : le module de Young dépend largement de la 
méthode de compaction utilisée, tout comme la déformation axiale à la rupture - il faut noter que 
celle-ci se produit pour des grandes déformations – cependant, la contrainte de rupture semble 
être relativement constante et située autour de 2 700 kPa, exception faite pour l’échantillon 
compacté par la méthode giratoire. Comme indiqué précédemment (section 1.2.2.2) la méthode 
de compactage donnant les résultats les plus proches de ceux obtenus sur terrain est la méthode 
Marshall.  
 
Tableau 1.2– Résultats d’essais triaxiaux sur des éprouvettes en béton bitumineux selon la 













Déviateur à la 
rupture 
(  −     (kPa) 
Déformation 
axiale à la 
rupture (%) 
Gyrator 23,6 1,39 298,0 4 459 3,0 
Statique 23,8 0,79 102,1 2 724 7,0 
Vibration 23,7 1,03 87,5 2 820 8,8 
Marshall 23,8 0,59 39,5 2 766 14,2 




Lorsqu’il est soumis à une contrainte, le mélange de béton bitumineux expérimente une faible 
diminution de volume (contractance) avant de se dilater comme le montre la Figure 1.11. Cette 
variation de volume dépend à la fois du pourcentage de bitume contenu et de la pression de 
confinement. 
 
Figure 1.11 - Variation volumique d'un échantillon de béton bitumineux pour une pression de 
confinement à gauche de 0,25 MPa et à droite de 0,75 MPa (Hoeg, 1993) 
 
De par sa forte teneur en béton bitumineux, le noyau d’un ACRD peut être sujet au fluage. Le 
fluage peut être dû à l’action du poids propre, mais également à une charge. Ceci implique que la 
déformation à long terme du béton bitumineux dépend, en partie, du matériau le soutenant. 
Une caractéristique importante du béton bitumineux doit être soulignée : la Figure 1.12 suggère 
que, pour une température donnée, la valeur de la cohésion du matériau dépende de la vitesse 
d’application de la charge. En effet, cette figure montre qu’en diminuant la vitesse de chargement 
de 2%/h à 0,2%/h la valeur de la cohésion diminue tandis que l’angle de la droite de rupture, qui 
dépend que de l’angle de friction du matériau, est constant. Autrement dit, il est raisonnable de 
penser que pour un chargement infiniment lent, la valeur de la cohésion dans le béton bitumineux 
est nulle. Lors de la construction d’un barrage avec un noyau en béton bitumineux ou le 
remplissage de son réservoir, il est possible de considérer le chargement comme infiniment lent. 
En conclusion, lors de l’analyse statique d’un tel barrage, la valeur de la cohésion du béton 




Figure 1.12 – Résultats d’essais triaxiaux quasi-statiques réalisés à des températures et à des 
vitesses de cisaillement différentes (Grenier, 2012). 
 
1.2.2.4 Comportement dynamique 
L’analyse de chargement cyclique, afin de simuler un tremblement de terre, est réalisée en 
laboratoire par un test triaxial cyclique où des pressions de confinement sont préalablement 
appliquées sur l’échantillon afin de le consolider. Il est alors soumis à un chargement cyclique 
axial. On définit, avant la réalisation de l’essai le rapport : 
   
    
 3  
 
Équation 1.2 
avec  3   la pression de confinement latérale de l’échantillon initiale et      la contrainte de 
confinement verticale initiale et    le rapport entre les pressions de confinements verticales et 
horizontales de l’échantillon. Dans le cas où  3         la consolidation sera dite isotropique, si 




En supposant que les contraintes dynamiques sont linéairement reliées aux déformations, il est 
alors possible de définir un module de chargement cyclique déterminer à partir des déformations 
associées axiale à une contrainte verticale. Wang (2008) propose d’utiliser, afin d'estimer ce 
module, l’équation : 
              
  
  
   
Équation 1.3 
avec    le module cyclique,    la pression moyenne telle que   =
    2   
3
,    la pression 
atmosphérique (100 kPa), k et n des coefficients déterminés expérimentalement tels que pour 
trois mélanges différents les valeurs proposées sont reportées au Tableau 1.3. 
Les déformations dépendant de la température de l’échantillon ce module en est donc également 
dépendant. L’étude réalisée par Wang (2008) tend à montrer que pour un ratio    variant de 1 à 
2,5 et des températures allant de 3,5° à 20° ce module cyclique varie de façon linéaire entre 
700 MPa (pour   =1,2 à une température de 20°) à 2 800 MPa (pour   = 1,8 à une température 
de 3,5°). La Figure 1.13 présente les courbes de résultats typiquement obtenues lors de la 
réalisation d’un essai triaxial cyclique sur un échantillon de béton bitumineux (Wang, 2008).  
 
  
Figure 1.13 - Résultats typiques d’un essai triaxial cyclique réalisé sur un échantillon en béton 




Les résultats de l’étude tendent à montrer que c’est la température qui influe le plus la valeur du 
module. Ainsi à une température faible le module est plus grand qu’à une température plus 
élevée. 
 
Tableau 1.3 – Valeur proposée de k et n pour des mélanges et températures différents (Wang, 2008). 
Mélange Température (°C) k n 
1 3.5 18 310 0.14 
2 9 8 381 0.35 
3 20 4 175 0.33 
 
La valeur des paramètres du matériau dépend largement, comme expliqué précédemment, de la 
température et de la compaction du matériau, ainsi que bien évidemment de la proportion de 
bitume et de gravier. Feizi-Khankandi et al. (2008) proposent une étude analysant le 
comportement statique et dynamique d’un béton bitumineux. Une comparaison du module de 
cisaillement et de l'amortissement du béton bitumineux avec d'autres matériaux est présentée au 
Tableau 1.4 (Feizi-Khankandi, Mirghasemi, Ghalandarzadeh, & Hoeg, 2008). Le spectre des 
caractéristiques proposé au Tableau 1.4 prend en compte l’effet lié à ces deux paramètres.  
Leur étude montre, également, qu’un grand nombre de cycles n’a pas d’influence majeure sur les 
déformations cycliques trouvées. En effet, des tests où 50 et 10 000 cycles ont été réalisés 
donnent des résultats similaires. (Feizi-Khankandi, Mirghasemi, et al., 2008) 
Le noyau en béton bitumineux subit un chargement à la fois vertical, dû à son poids propre, et 
horizontal dû aux forces de poussées de l’eau. Il est donc soumis à de la flexion. L’apparition de 
fissures liées à un tel chargement peut entraîner la perte d’étanchéité du noyau. La Figure 1.14 
décrit les déformations admissibles en flexion avant de voir une perte d’étanchéité du matériau 
pour différents mélanges de béton bitumineux couramment utilisés (Hoeg, 1993). Ces résultats 
ont été obtenus lors d’un essai en flexion d’un disque de 300 mm de diamètre et de 60 mm 
d’épaisseur. Les bords du disque sont supportés par la machine et la face plate supérieure est mise 
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sous pression qui demeure constante (typiquement 500 kPa). La déformation au centre de 
l’échantillon est alors mesurée. Il est possible de déduire de Figure 1.14 que la perte d’étanchéité 
apparait pour une déformation supérieure à 4%. Bien que cette perte d’étanchéité se produise 
pour des déformations réalistes de la partie supérieure du noyau, il faut souligner que la pression 
de l’eau dans cette zone est la plus faible et que la caractéristique autocicatrisante du béton 
bitumineux lui permet de les refermer. 
 
Tableau 1.4- Comparaison du module de cisaillement et l'amortissement du béton bitumineux 
avec d'autres matériaux obtenus lors du dixième cycle (Feizi-Khankandi, Mirghasemi, et al., 
2008) 
Matériau    (MPa) Amortissement (%) 
Béton bitumineux 700 – 4 000 5 – 30 
Roche écrasée 200 – 500 2 – 35 
Roche arrondie 150 – 300 2 – 20 
Sable - gravier 100 – 200 5 – 20 
Sable < 100 2 – 15 
Béton plastique 500 – 5 000 2 – 30 
 
 
Figure 1.14 – Déformation d’un échantillon de béton bitumineux en flexion jusqu’à sa perte 





Le comportement du corps d’un barrage peut varier de façon significative en fonction du type de 
matériau choisi pour le construire. L’intérêt majeur, économiquement parlant, d’un barrage en 
remblai est de pouvoir utiliser les matériaux se trouvant à proximité du lieu de construction de 
celui-ci. La qualité et la quantité du matériau sont donc des données que doit prendre en compte 
le concepteur dans son choix du type et de la géométrie interne et externe du barrage. 
Il convient de différencier ce qui est appelé enrochement et terre, qui peut également être utilisée 
pour construire des ouvrages. Une première définition fut proposée en 1948 : « la terre est un 
agrégat de grains minéraux qui peut être séparé facilement en le mélangeant à l’eau. Tandis que 
le roc est un agrégat naturel de minéraux unis par des forces de cohésion fortes et permanentes » 
(Terzaghi & Peck, 1948).  
Une différenciation plus précise doit néanmoins être faite entre ouvrages en terre et en 
enrochement. Car, si lors de la construction du premier, des pressions interstitielles peuvent se 
développer, ceci n’est pas le cas pour le second ; ceci, à condition que le pourcentage massique 
de particules fines qu’il contient soit inférieur à 30% (Leps, 1973). Autrement dit, un sol dont la 
granulométrie est inférieure à 75 mm peut être qualifié de « terre » tandis que si elle est 
supérieure, il sera qualifié « d’enrochement ». 
 
1.2.3.1 Essai au laboratoire pour déterminer les caractéristiques mécaniques 
Une des difficultés rencontrées lors de la modélisation et du design d’un ouvrage en enrochement 
est la caractérisation des matériaux utilisés. En effet, la dimension moyenne de ceux-ci a une 
influence lors de la réalisation d’essais de caractérisation. En pratique, des blocs de roches ayant 
un diamètre de l’ordre du mètre, voir plus grand, sont régulièrement utilisés, notamment dans les 
régions les plus éloignées du noyau. Or, il n’est possible d’étudier au laboratoire, du fait de la 
taille des machines existantes, que des sols dont les dimensions maximales sont de l’ordre de 
quelques dizaines de centimètres. 
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Le comportement de l’enrochement est donc, dans la pratique, étudié en analysant la fraction la 
plus fine. Les résultats obtenus ne sont donc pas représentatifs de l’ensemble du matériau utilisé. 
Cet effet d’échelle a été étudié et des équations ont été proposées afin de déterminer la contrainte 
de cisaillement pour un matériau quel que soit le diamètre de celui-ci en connaissant ses 
caractéristiques pour un diamètre    donné comme le montre Équation 1.5 (Albert & Frossard, 
2008) : 
              
  
Équation 1.4 




 3     
    
  
Équation 1.5 
avec         la contrainte de cisaillement dans le matériau G1 de diamètre    lors d’une 
contrainte normale   .     et b sont des coefficients, tel que b < 1. m le coefficient de Weibull de 
probabilité de survie dans une population lorsque celle-ci est soumise à une contrainte proche de 
celle de rupture.  
 
Il est donc possible de calculer coefficient de sécurité réel d’un ouvrage en utilisant les 
paramètres et les caractéristiques de la roche déterminés par des essais de caractérisation qui ont 
été réalisés sur des dimensions moyennes inférieures à celles réellement utilisées (Albert & 
Frossard, 2008). 
 
1.2.3.2 Comportement statique 
La construction d’ouvrages tels que les barrages et les digues a, pendant longtemps, était basée 
sur l’expérience des constructeurs et la bonne résistance de prototypes tests plus que sur les 
caractéristiques propres du matériau utilisé (Leps, 1970). 
Une des difficultés pour analyser et déterminer les caractéristiques d’un matériau utilisé dans un 
ouvrage en enrochement est liée à la taille des grains. Cependant, la distribution de la taille des 
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grains ne semble pas jouer un rôle majeur dans la détermination du module de cisaillement, à 
l’exception des particules fines qui influencent les résultats (Araei, Tabatabaei, & Razeghi, 
2011). La première machine permettant d’effectuer des tests triaxiaux sur des échantillons 
contenant des particules de 20 cm n’a été construite qu’en 1967 ce qui a permis de mettre en 
avant le phénomène de fragmentation, qui est un des aspects influant le plus sur la résistance au 
cisaillement ainsi que la compactibilité du matériau (Marsal, 1967). Cette machine a évidemment 
permis de caractériser le comportement de l’enrochement possédant des particules d’un diamètre 
de l’ordre de 20 cm. 
Les études ont permis de prouver que l’angle de frottement interne de l’enrochement est 
relativement élevé et que cet angle dépend naturellement de la granulométrie, de la saturation, de 
la résistance et de la forme des particules ainsi que du compactage qui a été effectué. Il dépend 
également de la contrainte de confinement effective appliquée. Ainsi, l’angle de frottement de 
l’enrochement varie selon la taille des particules étudiées, et donc des contraintes verticales 
appliquées, dans l’ouvrage. Il a été prouvé que cet angle diminuait quand les contraintes 
verticales augmentaient, comme le montre la Figure 1.15 qui fut établi en compilant les résultats 
de différentes études (Leps, 1970).  
De là, l’Équation 1.6 a pu être déterminée. Elle permet de connaître à partir d’un angle de 
frottement donné, sous un chargement donné, l’angle de frottement du matériau sous n’importe 
quelle contrainte de confinement effective. 
  
      
 −        (
  
 
     
) 
Équation 1.6 
avec   
  (respectivement     
   l’angle de frottement effectif interne du matériau à la contrainte 
effective de confinement   






Figure 1.15 - Variation de l'angle de frottement interne en fonction de la contrainte, résultats 
obtenus dans différentes études (Leps, 1970) 
 
Les résultats typiques d’un essai triaxial sur de l’enrochement sont présentés aux Figure 1.16 et 
Figure 1.17. Ces figures mettent en évidence le comportement hyperbolique de l’enrochement 
lorsque ce matériau est soumis à des sollicitations en cisaillement ainsi que sa propriété de 
contractance et de dilatance à la rupture. La Figure 1.16 permet plus particulièrement de pouvoir 
déterminer la résistance critique du matériau, et la déformation axiale associée, à partir desquelles 
il passe du domaine élastique au domaine plastique. La Figure 1.17 permet également d’estimer 
la déformation volumique à partir de laquelle il y a rupture, mais aussi d’estimer l’angle de 
dilatation du matériau. Typiquement, l’angle de frottement de l’enrochement varie entre 40 et 50 




Figure 1.16 - Courbe contrainte déformation typique de l'enrochement pendant un essai triaxial 
(Marsal, 1967) 
 
Figure 1.17 - Variation volumique typique en fonction des déformations axiales de l'enrochement 
durant un essai triaxial (Marsal, 1967) 
 
1.2.3.3 Effet du remplissage 
Le remplissage du réservoir à plusieurs effets sur le comportement des matériaux granulaires et 
sur le barrage. Tout d’abord, comme le montre la Figure 1.18, l’apport d’eau dans les matériaux 
granulaires engendre une diminution de leur résistance ce qui peut engendrer un effondrement 
dans la partie amont du barrage, Figure 1.19 (1). 
De plus, divers phénomènes interviennent engendrant des déformations dans le barrage. L’eau 
entraine un soulèvement des particules immergées dû à la poussée d’Archimède, mais son pois 
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exerce aussi sur la fondation pouvant entrainer le tassement de cette dernière et elle exerce une 
poussée sur le noyau pouvant entrainer un déplacement horizontal. 
  
Figure 1.18 - Effet du mouillage sur la résistance (en haut) et la dilatance (en bas) d'un matériau 





Figure 1.19 – Effets du remplissage sur un barrage en remblais (Nobari & Duncan, 1972) 
 
Il est donc nécessaire, lors du design du barrage, de le construire suffisamment rigide afin de 
pouvoir supporter les déformations dues à l’eau du réservoir. En effet, dans le cas particulier d’un 
noyau étanche l’eau exerce sur le barrage une pression qui est proportionnelle à sa hauteur dans 
le réservoir. Ainsi, afin d’assurer un parfait fonctionnement du barrage lors de sa mise en service 
et d’éviter l’apparition de fissures causées par le tassement différentiel ou les déformations 
engendrées par l’eau, il est recommandé d’incliner la partie supérieure du noyau bitumineux vers 
l’aval du barrage. L’effet sera d’assurer un meilleur contact entre le noyau et les zones de 
transitions et de s’assurer que le noyau reste en compression donnant ainsi une plus grande 
résistance à l’ouvrage (Larocque, 1992) 
 
1.2.3.4 Comportement dynamique 
Pour modéliser correctement le comportement du barrage lorsqu’il est soumis à des sollicitations 
dynamiques, il convient d’estimer le module de cisaillement de l’enrochement utilisé. Différents 
auteurs ont proposé des équations permettant de le déterminer en fonction des pressions 
appliquées au matériau et de son indice des vides. Hardin et Black (1968) développent une 
équation permettant de calculer le module de cisaillement maximal d’un sol basé sur des résultats 
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expérimentaux (Hardin & Drnevich, 1972a, 1972b). Cette équation est présentée comme étant 
valable aussi bien pour un matériau cohésif que pour un sable : 
          
      −   2
     
           
    
Équation 1.7 
avec e l’indice des vides     la contrainte effective de confinement,     le ratio de 
surconsolidation et K une constante dépendante de l’indice de plasticité. Il est à noter que les 
modules et les contraintes sont exprimés en livre par pied carré.  
 
Cette équation semble cependant plus adaptée pour du sable ayant des grains angulaires que pour 
des grains arrondis (Yoshimi, Richart, Prakash, Barkan, & Ilyichev, 1977). 
Kokusho et Esashi (1981) ont présenté les résultats qu’ils avaient obtenus (Figure 1.20 et Figure 
1.21) lors d’essais triaxiaux cycliques sur du sable et de l’enrochement.  
 
Figure 1.20 - Variation du module de cisaillement en fonction de la déformation (gauche sable, 




Figure 1.21- Variation du rapport d'amortissement en fonction de la déformation (Kokusho & 
Esashi, 1981) 
 
De ces résultats, ils ont proposé l’Équation 1.8 et l’Équation 1.9 permettant d’estimer le module 
de cisaillement pour des graviers arrondis : 
         
     −   2
     
    
   
 
Équation 1.8 
Et pour des roches écrasées : 
          
     −   2
     
    
    
 
Équation 1.9 
avec la contrainte effective moyenne telle que :     
      
 






H. B. Seed, Wong, Idriss, et Tokimatsu (1984) présentent à la suite d’une étude basée sur du 
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Équation 1.10 
avec     la contrainte effective principale,  2    une constante dépendante de la résistance lors 
d’un essai de pénétration standard corrigé        (la correspondance peut être faite grâce au 
Tableau 1.5). Il est à noter que les modules et les contraintes sont exprimés en livre par pied 
carré. 
 
Tableau 1.5 - Correspondance entre        et  2    








Yasuda et Matsumoto (1994) ont également publié une étude portant sur des essais triaxiaux 
cycliques en grandes déformations sur de l’enrochement provenant des barrages Miho et 
Shichigashuku (Japon). Ils ont pu, à partir de leurs résultats, proposer l’Équation 1.11 et 
l’Équation 1.12 permettant d’estimer respectivement le module de cisaillement de l’enrochement 
utilisé dans le barrage Miho et dans le barrage Schichigashuku : 
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Équation 1.12 
avec     
 
3
               , K  le rapport des contraintes principales et D la profondeur 
considérée. 
 
Rollins, Evans, Diehl, et Daily (1998) ont mis en évidence que les paramètres influençant le plus 
les résultats sur la valeur du module de cisaillement et du rapport d’amortissement étaient 
évidemment la déformation en cisaillement et la pression de confinement de la cellule durant 
l’essai, mais aussi, comme le montrent les équations développées l’indice des vides du matériau 
(Yasuda & Matsumoto, 1993). Ceci souligne donc l’importance d’estimer correctement cet indice 
et au cours de la construction de réaliser un compactage des couches suffisant pour atteindre la 
valeur de l’indice des vides désirée. 
Ils ont également proposé les Équation 1.13 et Équation 1.14 pour les graviers, respectivement, 
holocènes et pléistocènes.  
Gravier holocène : 
             
          
     
Équation 1.13 
Gravier pléistocène : 
              
          
   2 
Équation 1.14 
Ces équations sont basées, comme celle de Seed et Idriss (1984), sur la résistance lors d’un essai 
normalisé BPT (Becker Penetration Test). 
            
2 
Équation 1.15 
avec    la vitesse des ondes de cisaillement et   la masse volumique du matériau. 
 
Rollins, Evans, Diehl, et Daily (1998) ont effectué des tests triaxiaux sur des graviers et les ont 
comparés à différents résultats obtenus lors d’autres études (Figure 1.22). Il est possible 
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d’encadrer la plupart des résultats obtenus lors des différentes études par une enveloppe 
relativement fine, ce qui permet de pouvoir caractériser le matériau. 
 
Figure 1.22 - Résultats d'études mettant en relation le module de cisaillement et les déformations 
en cisaillement (Rollins, Evans, Diehl, & Daily, 1998) 
 
L’enrochement est sensible à la présence d’eau. Comme le montre la Figure 1.23 le module en 
cisaillement est moins élevé lorsque le matériau est saturé que lorsqu’il est sec. 
 
Figure 1.23- Résultat typique de la mesure du module de cisaillement en fonction de la 
déformation en cisaillement à différentes pressions de confinement pour de l’enrochement sec (a) 




1.2.3.5 Effet du compactage sur l’enrochement 
Il est important d’insister sur le rôle primordial du compactage lors de la construction afin 
d’assurer un comportement acceptable et l’imperméabilité du matériau et donc de l’ouvrage. La 
compaction joue un rôle majeur dans le comportement de l’ouvrage, ou plus exactement, sur les 
déformations de l’ouvrage. En effet, comme le montre la Figure 1.24 un barrage bien compacté 
(I) se déforme très faiblement verticalement et horizontalement – moins de 1% - tandis que pour 
un barrage mal compacté ces déformations sont quasiment multipliées par 10. 
 
Figure 1.24 - Déformations horizontales et verticales de deux barrages de 150 m calculées par la 
méthode des éléments finis, I cas bien compacté, II cas mauvais compactage (Larocque, 1992). 
 
1.2.4 Modèles de comportement des matériaux 
Le comportement des matériaux utilisés lors de cette étude a été modélisé à l’aide de trois 
modèles. Plus précisément, le roc servant de fondation a été modélisé par le modèle linéaire 
élastique, le béton bitumineux par le modèle Mohr-Coulomb (ou modèle dit linéaire-élastique) et 









1.2.4.1 Modèle linéaire élastique 
Le modèle linéaire élastique considère que le matériau est isotrope indéfiniment élastique. 
Autrement dit, il n’y pas de notion de rupture jointe au matériau décrit par un tel modèle et son 
comportement sera identique quelle que soit la direction selon laquelle il est sollicité. Ainsi, 
toutes les déformations sont entièrement réversibles. Son comportement est décrit par la loi de 
Hooke en une dimension (Équation 1.16) donnant ainsi une relation linéaire entre les contraintes 






avec   la déformation unitaire dans la direction de la contrainte,  , appliquée et E le module de 
Young du matériau. 
 
Ce modèle est donc particulièrement simple, mais doit être utilisé avec précaution. Cependant, il 
tout à fait convenable pour modéliser la fondation du barrage composée de roc intact qui ne 
subira ni déformation significative ni altération de son comportement après la construction du 
barrage et après, ou pendant, un tremblement de terre. 
 
1.2.4.2 Modèle Mohr-Coulomb élastique-plastique 
Le modèle Mohr-Coulomb élastique-plastique est l’un des modèles les plus utilisés. En effet, 
celui-ci requiert peu de paramètres d’entrée et permet de modéliser facilement le comportement 
d’un sol sous plusieurs conditions de chargement, mais il ne convient pas pour les sols subissant 
une perte de résistance lors d’un chargement dynamique ou expérimentant de grandes 
déformations. Son comportement peut être décrit par deux phases linéaires : une première 
représentant l’élasticité du matériau et qui est basée sur la loi de Hooke en une dimension 
(Équation 1.16) reliant les contraintes aux déformations et la seconde représentée par une droite à 
valeur constante modélisant le comportement plastique du matériau après que celui-ci ait franchi 
son point de rupture. Ce comportement est illustré par la Figure 1.25. Les déformations subies 




Figure 1.25 – Comportement du modèle Mohr-Coulomb élastique-plastique (PLAXIS, 2010) 
 
Figure 1.26 – Critère de rupture du modèle Mohr-Coulomb élastique-plastique dans un 
diagramme cisaillement ( ) - contrainte ( ) 
 
La Figure 1.26 présente le critère de rupture associé au modèle Mohr-Coulomb. Lorsque le 
déviateur des contraintes intercepte le plan de rupture, ce qui est représenté par le point Rupture 
sur la Figure 1.26, le matériau passe du domaine élastique au domaine plastique. Ce plan de 
rupture est décrit par l’Équation 1.17 : 
                
Équation 1.17 
avec     le critère de rupture du modèle Mohr-Coulomb, c la cohésion du matériau,   la 




1.2.4.3 Modèle Duncan-Chang 
Le premier modèle hyperbolique, permettant de mieux modéliser le comportement d’un sol 
soumis à un chargement qu’avec le modèle linéaire-élastique quand celui-ci est non-linéaire, est 
attribué à Kondner (1963). Ce modèle a plus tard été repris pour arriver à sa forme sous laquelle 
il est utilisé actuellement grâce à Duncan et Chang (1970). Comme le montre la Figure 1.27, ce 
modèle permet de modéliser de le comportement du matériau de manière plus réaliste par rapport 
aux résultats expérimentaux. 
 
Figure 1.27 - Comparaison de résultats expérimentaux avec la modélisation du matériau par le 
modèle Duncan et Chang (Duncan, Byrne, Wong, & Mabry, 1980) 
 
Les travaux de Kondner et Zelasko (1963) ont permis d’établir l’Équation 1.18. 
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   −  3    
 
Équation 1.18 
avec   −  3 le déviateur des contraintes,    −  3     la valeur de l’asymptote du déviateur des 
contraintes, la déformation axiale et    le module initial du matériau, ces paramètres sont trouvés 
grâce aux résultats d’un essai de compression triaxiale en condition drainée.  
 
Cette équation permet de décrire la déformation subie par le matériau lors d’un essai triaxial de 
manière hyperbolique. Ceci représente une modélisation virtuelle très proche de la réponse de 
celui-ci dans la réalité. 
Le rapport suivant, Équation 1.19, est alors introduit : 
   
   −  3  
   −  3    
 
Équation 1.19 
avec    −  3   la valeur du déviateur à la rupture. Celle-ci peut être déterminée grâce au critère 
de Mohr-Coulomb : 
   −  3    
            3      
 −     
 
Équation 1.20 
avec   l’angle de frottement interne du matériau et c sa cohésion. 
 
Ce rapport,     est par définition inférieur à 1. Dans leur première étude, Duncan et Chang (1970) 
estiment que la valeur de celui-ci, pour un sable, est située aux alentours de 0,9 dépendant, entre 
autres, s’il s’agit d’un sable dense ou lâche. Plus généralement, la valeur de ce ratio varie 
usuellement entre 0.5 et 0.9 (Massiéra, Boncompain, & Merheb-Harb, 1999). 
L’Équation 1.21 établit la relation qui existe entre le module initial    et la contrainte de 
confinement  3 lors de l’essai de compression triaxiale drainée (Duncan & Chang, 1970) : 
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avec K la rigidité du matériau,    la pression atmosphérique et n un paramètre déterminé 
expérimentalement. En prenant le coefficient de Poisson,   : 
  
  
    
 
Équation 1.22 
L’Équation 1.23 permet de déterminer le    du matériau à partir de son angle de frottement 
interne (Jacky, 1948) : 
    −      
Équation 1.23 
De là, il est alors possible de déterminer le module tangent,   , en un point de la courbe en 
fonction de la contrainte comme le montre l’Équation 1.24 (Duncan & Chang, 1970). Ce module 
sert alors à déterminer le module œdométrique grâce à l’Équation 1.25 (Lambe & Whitman, 
1979). 
   ( −
      −  3    
           3       
)
2
    
Équation 1.24 
 
     
     −   
        −     
 
Équation 1.25 
La valeur de la rigidité peut alors être calculée par l’Équation 1.26 (Massiéra et al., 1999). 
  
             −     




    (   






Il est également possible de définir la rigidité due aux déformations volumiques à partir du 
paramètre hyperbolique,    qui est lié au module de volume (Massiéra et al., 1999) : 
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Équation 1.27 
avec K la rigidité pour un sol normalement consolidé et sans cohésion,    le coefficient des terres 
au repos,   
  la contrainte effective principale, n et m des coefficients et    le ration de rupture. 
Comme le montre l’Équation 1.18 la valeur des différents modules, qui sont interdépendants, 
varie en fonction des contraintes appliquées. Ainsi les déformations calculées grâce aux Équation 
1.26 et Équation 1.27 sont plus proche de la réalité que celles calculées avec un modèle linéaire 
où les modules sont constants. 
Ce modèle permet également de prendre en compte la dilatance du matériau, comme le montre la 
Figure 1.27. À partir d’une certaine déformation, les comportements expérimentaux et théoriques 
divergent. 
Le modèle de Duncan – Chang est donc un modèle hyperbolique permettant de mieux modéliser 
le comportement des sols soumis à des contraintes que le modèle linéaire et donc de mieux 
prédire les déformations qu’expérimentera l’ouvrage. 
 
1.3 Méthode d’évaluation de la stabilité d’un barrage 
 
La stabilité d’un barrage doit être étudiée de façon statique, dans différentes conditions, et de 
manière dynamique pour évaluer l’effet qu’aurait un tremblement de terre sur l’ouvrage. 
 
1.3.1 Statique 
De manière générale, la stabilité des barrages au Canada est régie par différents codes selon la 
province dans laquelle le barrage est situé. Cependant, le guide sur les digues et barrages en 
remblai établi par l’Association Canadienne des Barrages (ACB, 2007) est souvent utilisé comme 
référence. Lors d’une étude de stabilité d’un barrage, l’ACB (2007) propose trois critères 
42 
 
permettant de classifier le risque associé au barrage. Ces trois critères sont en cas de rupture du 
barrage : le risque de pertes de vie, le risque de pertes sur le plan environnemental et culturel et le 
risque de pertes économiques et d’infrastructures. Pour un niveau de risque donné, déterminé par 
ces critères, le barrage est soumis à un ensemble de contrôle et de recommandations. De plus, le 
design du barrage doit respecter des coefficients de sécurité minimaux fixés par ce même code. 
 
1.3.2 Dynamique 
1.3.2.1 L’intensité d’Arias 
L’intensité d’Arias a pour objectif de donner une indication sur l’énergie d’un tremblement de 
terre, c’est-à-dire sur les dommages qu’il pourrait engendrer. Pour ce faire, Arias (1970) suppose 
que les dommages causés par un tremblement de terre sont proportionnels à l’énergie dissipée par 
celui-ci. L’Équation 1.28 a pu être déterminé, elle décrit l’intensité d’un tremblement de terre 
passant par un point dans une direction donnée par unité de masse (Arias, 1970). 
   
 
   
 ∫   
2       
Équation 1.28 
avec    l’intensité du tremblement de terre dans la direction x en m/s,       l’accélération à ce 
point à un temps t dans la direction x, et   l’accélération gravitaire. 
 
L’intensité d’Arias est donc une mesure de l’énergie par unité de masse d’un tremblement de 
terre lorsqu’il traverse un matériau. 
 
1.3.2.2 Procédure d’analyse 
Grâce à la classification de l’ACB (2007) et des cartes sismiques établies par le gouvernement 
Canadien il est possible de déterminer le chargement sismique maximal auquel doit pouvoir 
résister le barrage. 
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Une méthode d’analyse de la stabilité d’un barrage au Canada lors d’un tremblement de terre a 
été proposée par l’Association Canadienne des Barrages. Elle se décompose en plusieurs étapes 
et permet de créer un design du barrage de façon itérative qui respecte les recommandations du 
code. Cette méthode propose de suivre les étapes suivantes (ACB, 2007) : 
 Examiner les données concernant le matériau de la fondation et du barrage. 
 Estimer les risques de liquéfaction. 
 Effectuer une analyse pseudostatique. 
 Effectuer une analyse des déplacements permanents. 
 Effectuer une analyse en contrainte totale (c’est-à-dire évaluer les risques de 
liquéfaction et la stabilité de l’ouvrage en y incluant la perte de résistance 
causée par la génération de pressions interstitielles en excès). 
 Effectuer une analyse dynamique numérique non-linéaire en contrainte 
effective. 
 
1.3.2.3 Méthode d’analyse de la stabilité 
1.3.2.3.1 La méthode pseudostatique 
L’enrochement bien compacté, donc dense, est un matériau qui ne connaît pas, lors d’une 
sollicitation cyclique, une diminution significative de sa résistance. Ceci permet de pouvoir 
appliquer à un ouvrage constitué d’enrochement la méthode pseudostatique (Valstad, Selnes, 
Nadim, & Aspen, 1991). 
L’analyse pseudo statique d’un barrage a été initialement développée par 1950 par Terzaghi 
(1950). C’est la première technique permettant de calculer le facteur de sécurité d’un ouvrage 
soumis à un tremblement de terre. Cette méthode consiste à appliquer une force horizontale 
permanente à l’ouvrage étudié. Cette force appliquée est calculée, ou plutôt estimée, à partir des 
données sismiques de la zone considérée. Au fil des années celle-ci s’est vue améliorée par 
différents auteurs. Le code actuel ACB (2007) préconise de suivre la méthode décrite par Hynes-
Griffin et Franklin (1984). Il est donc possible de calculer un coefficient pseudostatique k. Celle-
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ci est déterminée à partir de la valeur de l’accélération maximale de surface (AMS) prévue à la 
base du barrage, tel que : 
        







Cette méthode suggère de réduire les propriétés de tous les matériaux de 20%, c’est-à-dire leur 
angle de frottement interne et leur cohésion, afin de prendre en compte la perte de résistance du 
matériau durant une sollicitation dynamique (qu’elle soit due à la diminution des propriétés du 
matériau ou à l’augmentation des pressions interstitielles). Ceci se fait en utilisant les Équation 
1.30 et Équation 1.31. 
             
Équation 1.30 
    
                    
Équation 1.31 
 
1.3.2.3.2 La méthode des déplacements permanents 
L’analyse des déplacements permanents est une méthode empirique permettant d’estimer les 
déplacements permanents dans un barrage ayant subi un tremblement de terre. Cette dernière se 
base sur la probabilité qu’un déplacement se produise dans un ouvrage en remblai soumis à un 
tremblement de terre donné. La méthode fut initialement proposée par Newmark (1965), puis 
modifiée par Seed, Lee, Idriss et Makdisi (1973) . Bray et Travasarou (2007) ont proposé une 
approche actualisée de cette méthode. Cette approche sera utilisée dans cette étude. 
La méthode des déplacements permanents proposée suppose qu’il convient d’appliquer une 
charge horizontale de telle sorte que le facteur de sécurité associé à la surface critique soit égal à 
1 (Bray & Travasarou, 2007). 
Dans un premier temps, l’Équation 1.32 permet de déterminer la probabilité que les déplacements 
permanents dans l'ouvrage soient nuls. Dans un second temps, l’Équation 1.34 permet de calculer 
les déplacements permanents. 
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         −       −         (  ) −             (  )             ) 
Équation 1.32 
Avec   la loi de distribution normale,     le facteur de charge horizontale,    la valeur du spectre 
d’accélération en g pour une période de 1,5     pour un taux d’amortissement de 5% et    la 
période fondamentale initiale du bloc glissant (tel que décrit dans l’Équation 1.33). 
   
    
   
 
Équation 1.33 
avec H la hauteur moyenne du bloc glissant et    la vitesse moyenne des ondes de cisaillement 
dans la masse glissante.  
Si                  il convient d’utiliser l’équation : 
       −    −         (  ) −          (  )
2
          (  )                      
−               
2                    −       
Équation 1.34 
avec  la magnitude du séisme,   l’incertitude prise par défaut égale à 0,66. 
La vitesse moyenne des ondes de cisaillement,   , peut être estimée grâce à l’Équation 1.35. 
Dans leur article Bray et Travasarou (2007) se basent, pour calculer le module en cisaillement, G, 
sur l’Équation 1.10 développée par Seed et Idriss (1970), ce qui sera également fait dans cette 
étude. 





Cette méthode a été développée en se basant sur des données de déplacements dans des barrages 
lors de tremblements de terre réels de la côte ouest des États-Unis d’Amérique. Aucune 
vérification basée sur des cas réels n’a été faite pour des tremblements de terre de la côte est de 




1.3.2.3.3 Analyse en contrainte totale 
Cette analyse se base sur une approche élastique équivalente en contrainte totale du problème, 
afin d’évaluer le risque que le phénomène de liquéfaction survienne lors d’une sollicitation 
dynamique donnée. 
Plus précisément, l’analyse consiste à évaluer le ratio des contraintes cycliques (CSR, cyclic 
stress ratio), qui est un ratio dépendant du séisme étudié. Puis, il faut évaluer le ratio de résistance 
cyclique (CRR, cyclic resistance ratio) du matériau qui caractérise la capacité du sol à résister à 
un chargement cyclique. À partir de ces paramètres, il est possible d’estimer le risque de 
liquéfaction. Il faut alors évaluer la perte de résistance engendrée par l’augmentation des 
pressions interstitielles dans le matériau. Enfin, une analyse de stabilité basée sur la méthode des 
équilibres limites peut être réalisée en utilisant des résistances réduites pour les matériaux (Byrne, 
Imrie, & Morgenstrein, 1994). 
 
1.3.2.3.4  La méthode d’analyse dynamique numérique 
La méthode d’analyse numérique, basée sur les éléments finis ou les différences finies, est la 
méthode donnant le plus d’information (contraintes, déformations,…), en tout point du barrage, 
et permettant de pouvoir estimer le mieux le comportement d’un barrage durant un tremblement 
de terre. Cependant, ces analyses sont complexes et de nombreux aspects doivent être pris en 
compte lorsqu’elles sont réalisées. En effet, comme le décrit le triangle de Burland, présenté à la 
Figure 1.28, la modélisation numérique doit être le reflet à la fois de la connaissance du site et de 
la compréhension des différents phénomènes qui s’y produisent, tout en gardant un jugement 
critique face à des solutions trouvées. Ses solutions étant basées sur des modèles, et qui dit 
modèle dit tentative de décrire un phénomène physique par des équations mathématiques, ne 





Figure 1.28 - Triangle de Burland 
Lors d’une analyse par éléments finis le calcul des déplacements d’un élément est régi par 
l’Équation 1.35 : 
[ ]   ̈  [  ]   ̇  [ ]    [ ] 
Équation 1.36 
avec [ ] le vecteur force s’appliquant sur l’élément,   la matrice des déplacements de l’élément, 
 ̇ la matrice des dérivées premières des déplacements par rapport au temps (donc la matrice des 
vitesses des nœuds de l’élément),  ̈ la matrice des dérivées seconde des déplacements par rapport 
au temps (donc la matrice des accélérations des nœuds de l’élément), [ ] la matrice de masse de 
l’élément, [  ] la matrice des amortissements et [ ] la matrice de rigidité de l’élément. 
 
Il existe différentes manières et techniques de résoudre cette équation. Chaque logiciel procède 
donc à un ensemble d’hypothèses et de choix permettant cette résolution. Les différents 
paramètres, hypothèses et la méthodologie suivie lors de cette étude seront décrits au Chapitre 2 




1.4 Études de cas 
 
Dans la littérature, il existe peu d’analyses sismiques menées sur des barrages ACRD. Les 
premières études sismiques publiées sur ce sujet datent des années 1990.  
 
1.4.1 Valstad, Selnes, Nadim et Aspen (1991) 
Valstad et al. (1991) ont étudié le comportement du barrage Storvatn situé au sud-ouest de la 
Norvège mesurant 90 m de haut. Sa pente aval est de 1V : 1,4H et sa pente amont est de 1V : 
1,5H. La largeur du noyau en béton bitumineux est de 80cm. Leurs analyses furent réalisées à 
l’aide des logiciels BEAST et FLUSH. 
En premier lieu, ils ont réalisé une analyse pseudo statique, puis des déplacements permanents 
basée sur la méthode de Newmark (Newmark, 1965). Leur analyse se basait sur le tremblement 
de terre survenu à Taft (Californie, É.-U.) en 1952 d’une magnitude de 7,6 et dont l’accélération 
maximale horizontale était de 0,5 g. Ces analyses ont révélé que la surface de rupture traverserait 
le noyau bitumineux et que plus cette brisure dans le noyau serait située profondément dans 
l’ouvrage plus la fuite qui en résulterait sera importante. 
Leurs conclusions furent que le barrage résisterait au tremblement de terre considéré, mais ils 
suggèrent d’adoucir les pentes du barrage afin d’accroître le coefficient de sécurité de celui-ci 
ainsi que de placer des matériaux fins en contact avec le noyau pour permettre une meilleure 
rigidité de la structure et donc de réduire les risques de rupture du noyau. De plus, ils constatent 
que le barrage peut connaître de grandes déformations sans pour autant qu’il devienne 
incontrôlable (Valstad et al., 1991). 
 
1.4.2 Meintjes et Jones (1999) 
Meintjes et Jones (1999) ont étudié le comportement du barrage Ceres situé en Afrique du Sud 
mesurant 60 m de haut. Sa pente aval est de 1V:1,5H et sa pente amont est de 1V:1,6H. La 
largeur du noyau en béton bitumineux est de 50 cm. Leurs analyses furent réalisées à l’aide des 
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logiciels FLUSH et FLAC. Une analyse pseudostatique puis une analyse des déplacements 
permanents basée sur la méthode de Newmark (Newmark, 1965) ont été réalisées. Leur analyse 
se basait sur deux tremblements de terre : celui survenu à Friuli (Italie) en 1976  et celui de 
Nahanni (Térritoire du Nord-Ouest, Canada) en 1985 dont les magnitudes étaient, 
respectivement, de 6,4 et de 6,9 et dont les accélérations maximales horizontales étaient, 
respectivement, de 0,345 g et 0,163 g. Leurs analyses ont montré que la surface de rupture 
traversait le noyau en béton bitumineux du barrage et que celui-ci se déplaçait d’une vingtaine de 
millimètres. 
Ils ont trouvé au cours de l’analyse dynamique que le facteur d’amplification entre la base et la 
crête du barrage durant le tremblement de terre était de 
      
     
      et que la fréquence de la 
crête du barrage était comprise entre 1,2 et 2 Hz. Leurs analyses ont permis de montrer que les 
coefficients de sécurité calculés étaient suffisamment grands pour considérer le barrage comme 
sécuritaire. (Meintjes & Jones, 1999) 
 
1.4.3 Gürdil (1999) 
Gürdil (1999) a étudié le comportement du barrage Köprü situé en Turquie mesurant 139 m. Le 
barrage est composé : du noyau en béton bitumineux, d’un filtre, d’une zone de transition et 
d’enrochement. Ses pentes avale et amont sont de 1V:1,6H et sa crête mesure 10 m. Son analyse 
fut réalisée à l’aide du logiciel SAP90. 
Le modèle utilisé est linéaire-élastique. Cependant, afin de se rapprocher au plus près du 
comportement réel du matériau, à savoir hyperbolique, une approche de découpage en tranche du 
matériau dans la modélisation du barrage a été suivie. C’est-à-dire qu’à chaque tranche les 
caractéristiques d’un même matériau sont modifiées dans le but de mieux modéliser le caractère 
non linéaire de ce matériau. De plus, les paramètres de ces matériaux sont déterminés à partir du 
modèle hyperbolique de Duncan-Chang (décrit à la section 2.2.1). Pour l’analyse dynamique, le 
module de cisaillement maximal a été déterminé en utilisant une relation proposée par H. B. Seed 
et al. (1984). Leur analyse a utilisé le tremblement de terre le plus important possible avec une 
accélération horizontale maximale de 0,3 g. 
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Au cours de son analyse, l’auteur souligne le fait suivant : la méthode pseudostatique est mal 
adaptée à l’évaluation d’un tel barrage. En effet, elle « ne prend pas en compte l’interaction de la 
roche avec l’ouvrage et ne donne pas suffisamment d’informations concernant la distribution des 
contraintes et des déformations » (Gürdil, 1999). 
L’analyse menée pour le plus grand séisme pouvant avoir lieu dans la région (AMS = 0,3 g) où 
est construit l’ouvrage a mené au ratio d’amplification d’accélération suivant : 
      
     
     . Pour 
ce séisme un déplacement maximal horizontal de 1,15 m et un déplacement maximal vertical à la 
crête de 0,07 m ont été prédits. 
 
1.4.4 Ghanooni et Mahin (2002) 
Ghanooni et Mahin (2002) ont étudié le comportement d’un ACRD représentatif de 115 m. Le 
barrage a été modélisé par quatre matériaux : le noyau en béton bitumineux, une fine transition, 
une transition grossière et le remblai en enrochement. Ses pentes, aval et amont, sont de 1V:1,6H 
et sa crête mesure 10 m. Leurs analyses furent réalisées sur FLAC. 
Dans un premier temps, ils ont réalisé une analyse statique du barrage en utilisant le modèle 
hyperbolique de Ducan et Chang, puis une analyse dynamique. Lors de cette dernière, ils ont mis 
en parallèle la méthode linéaire équivalente classique et une méthode élastique non-linéaire 
utilisant une variation de la valeur de la cohésion, de l’angle de frottement et de dilatation à partir 
du moment où le matériau rentre dans le domaine plastique. 
L’analyse statique a montré une déformation symétrique du barrage avant remplissage dont les 
maximums étaient de 30 cm verticalement au niveau de la crête et 7,5 cm horizontalement au 
niveau des pentes. Après remplissage, une nouvelle déformation horizontale fut observée. Le 
maximum, situé en haut de la crête, était de 26 cm. Il a également été relevé que les contraintes 
étaient plus importantes dans le noyau que dans le reste du barrage. 
Lors de l’analyse dynamique, ils ont choisi d’utiliser le modèle de Mohr-Coulomb et de définir 
les propriétés élastiques grâce aux équations de Ishihara (1986) et de Kokusho et Esashi (1981) 
reliant le module de cisaillement du matériau à la moyenne des trois contraintes principales 
appliquées. Afin de prendre en compte l’amortissement des matériaux lors des faibles 
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déformations, un amortissement visqueux de 4 % a été utilisé. Pour l’analyse linéaire équivalente, 
ils ont utilisé une courbe de réduction du module de cisaillement en fonction de la déformation en 
cisaillement qui est, implicitement, relié au rapport d’amortissement. Ainsi, plus le module de 
cisaillement diminue, plus le rapport d’amortissement augmente. Ils ont mené l’analyse pour un 
tremblement de terre dont l’accélération maximale horizontale était de 0,54g. 
L’analyse élastique-plastique non-linéaire a révélé que le noyau n’atteignait pas le domaine 
plastique contrairement aux zones de transitions fines qui elles subissaient de grandes 
déformations durant la sollicitation cyclique. L’analyse linéaire a pour sa part montré l’apparition 
de différentes surfaces de ruptures traversant le noyau en béton bitumineux. 
Les deux méthodes donnent des résultats différents. Cependant, les auteurs estiment que celles-ci 
sont dues aux hypothèses utilisées dans la méthode linéaire équivalente et que l’analyse non-
linéaire est plus adéquate pour ce type de travaux, car elle offre une meilleure modélisation des 
mécanismes réellement mis en jeu. (Ghanooni & Mahin, 2002) 
 
1.4.5 Baziar, Salemi et Heidari (2006) 
Baziar, Salemi et Heidari (2006) ont étudié le comportement du barrage Meyjaran situé dans le 
nord de l’Iran mesurant 60 m de haut. La largeur du noyau en bitume est de 1m. Leurs analyses 
furent réalisées à l’aide du logiciel 3D FLAC qui est un logiciel basé sur le calcul par différences 
finies. 
Une analyse statique utilisant le modèle hyperbolique puis une analyse dynamique basée sur le 
modèle Mohr-Coulomb ont été réalisées. Leur analyse se basait sur trois tremblements de terre : 
Friuli (Italie) en 1976, Irpinia (Italie) en 1980 et Manjil (Iran) en 1990 dont les magnitudes 
étaient, respectivement. De 6, 6,8 et 7,3 et dont les accélérations maximales horizontales étaient, 
respectivement, de 0,25 g, 0,5 g et 0,6 g.  Ils ont trouvé au cours de l’analyse dynamique que les 
facteurs d’amplification associés à trois tremblements de terre différents variaient de 
      
     
 




1.4.6 Feizi-Khankandi, Ghalandarzadeh, Mirghasemi, Hoeg (2008) 
Feizi-Khankandi, Ghalandarzadeh, Mirghasemi, et Hoeg (2008) réalisent une étude similaire à 
celle de Ghanooni & Mahin. Leur étude porte sur le barrage Garmrood situé dans le nord de 
l’Iran. C’est un ACRD de 110m de haut, de pente amont et aval de 1V:1,65H. Leur modélisation 
comporte également quatre zones : le noyau bitumineux, une fine transition, une transition 
grossière et le remblai en enrochement. Les analyses statiques et dynamiques sont réalisées sur le 
logiciel FLAC 2D (Itasca Consulting Group, 1998) et les modèles utilisés sont les mêmes que 
ceux décrits précédemment lors de l’étude de Ghanooni & Mahin. 
L’analyse statique révèle une déformation symétrique du barrage avant remplissage dont les 
maximums sont de 1,5 m verticalement au niveau de la crête et 35 cm horizontalement au niveau 
des pentes amont et aval. Après remplissage, une nouvelle déformation horizontale fut observée 
de près de 60 cm. Un soulèvement de 25 cm dû à l’action de l’eau, qui du côté amont augmente 
la contrainte verticale totale mais diminue les contraintes effectives, est présenté. 
Lors de l’analyse dynamique élastique-plastique non-linéaire un amortissement visqueux de 4 % 
est employé. Le facteur d’amplification de l’accélération dans l’ouvrage était : 
      
     
     . Pour 
ce séisme, un déplacement maximal vertical de 1.5 m au niveau de la crête du côté amont a été 
prédit. 
Ils constatent également que si le noyau n’a pas atteint sa zone de plasticité, les zones de 
transition l’ont elles atteinte et ont subi de grandes déformations. Si pour eux l’apparition de 
fissures dans le noyau est plausible, le noyau pouvant s’autocicatriser, la question est caduque. Ils 
estiment également le barrage suffisamment résistant pour pouvoir résister à de forts 
tremblements de terre. (Feizi-Khankandi, Ghalandarzadeh, et al., 2008) 
En 2009, ces mêmes auteurs publient un article dans lequel ils confirment, à l’aide de tests 
pratiqués sur des modèles réduits du barrage, que le comportement du barrage est indépendant du 
noyau, ainsi que l’apparition de déformations lors du remplissage du réservoir. (Feizi-Khankandi, 




1.4.7 Akhtarpour et Khodaii (2009) 
Akhtarpour et Khodaii (2009) ont étudié le comportement du barrage Shur River situé en Iran 
mesurant 85 m de haut et qui est situé dans une zone de forte activité sismique. La largeur du 
noyau en bitume varie de 1,2 m à sa base à 60 cm proche de la crête. Leurs analyses furent 
réalisées à l’aide du langage de programmation FISH. 
Une analyse statique utilisant le modèle hyperbolique puis une analyse dynamique basée sur le 
modèle Mohr-Coulomb utilisant un amortissement hystérétique ont été réalisées. Un 
amortissement de Rayleigh de 1% a également été utilisé, car l’amortissement hystérétique ne 
permet pas d’amortir les hautes fréquences. Leurs analyses se basaient sur trois tremblements de 
terre : Loma Prieta (Californie, É.-U.) en 1989, Cape Mendocino (Californie, É.-U.) en 1992 et 
Nahanni (Territoires du Nord-Ouest, Canada) en 1985 dont les magnitudes étaient 
respectivement, de 7,1, 7,2 et 6,9 et dont les accélérations maximales horizontales étaient, 
respectivement, de 1,34g, 1,1g et 1,68g. Leurs analyses, en accord avec les travaux déjà réalisés, 
ont montré que la zone critique lors d’un séisme était la zone amont. 
Ils ont trouvé au cours de l’analyse dynamique que les facteurs d’amplification associés à trois 
tremblements de terre différents variaient de 
      
     
           et que le tassement à la crête était 




 RESSOURCES Chapitre 2
 
Afin de réaliser l’analyse de stabilité d’un barrage, l’utilisation de moyens et de logiciels adaptés 
a été nécessaire. Il existe différents logiciels utilisés en géotechnique afin de réaliser l’étude d’un 
projet. Parmi eux, PLAXIS (PLAXIS, 2010), FLAC (Itasca Consulting Group, 1998) ou bien 
Géo-Studio (GEO-SLOPE International, 2010) font partie des logiciels les plus courants. Ils 
s’appuient tous trois sur des méthodes de résolution différentes. En effet, PLAXIS utilise un 
système de résolution basé sur les éléments finis, FLAC sur les différences finies et GÉO-SLOPE 
(qui est un module de GéoStudio) propose une utilisation de la méthode des équilibres limites. 
Pour l’étude présente, le choix du logiciel GéoSutdio pour les analyses analytiques et du logiciel 




2.1.1 Méthode des équilibres limites 
La méthode des équilibres limites consiste en la supposition qu’une surface de rupture puisse être 
décomposée en un nombre fini de tranche. Sur chaque tranche, comme le montre la Figure 2.1, 
s’applique différentes forces. En résolvant l’équation de stabilité de chaque tranche, il est 
possible de connaitre les forces de cisaillement mobilisées pour maintenir le matériau en 
équilibre. En divisant par la valeur des forces admissibles, on obtient la valeur du coefficient de 
sécurité.  
Plusieurs surfaces de rupture sont calculées. La surface de rupture donnant le coefficient de 
sécurité est définie comme la surface de rupture critique. 
Cependant, le système d’équations associé à cette méthode ne peut pas être résolu directement, 





Figure 2.1 – Schéma des forces s'exerçant sur une tranche i de la méthode des équilibres limites : 
 
2.1.2 Méthode de Morgensten et Price 
Pour résoudre la méthode des équilibres limites, le modèle Morgenstern et Price du demi-sinus a 
été utilisé. Ce modèle repose sur les hypothèses suivantes : 
- L’inclinaison des forces latérales inter tranche suit une fonction prévisible (ici appelée 
f(x)) 
- L’inclinaison des forces latérales inter tranche peut être la même ou différente pour 
chaque tranche. 
- L’inclinaison des forces inter tranche est calculée pendant la résolution du modèle afin de 
vérifier les différents équilibres. 
- Le nombre d’inconnues et d’équations sont de 3N (avec N le nombre de tranche). 
 











𝜃𝑖   




                  
Équation 2.1 
avec    la force de cisaillement entre les tranches,   le pourcentage sous forme décimale de la 
fonction utilisée,    la force normale entre les tranches (voir la Figure 2.1), f(x) une fonction 
demi-sinus (voir la Figure 2.2) 
 
 
Figure 2.2- Fonction demi-sinus, en rose avec les carrés la fonction théorique utilisée comme 
donnée d’entrée dans le logiciel et en bleu avec les losanges la fonction calculée par le logiciel 
identique à celle théorique à un coefficient multiplicateur prêt (GEO-SLOPE International, 2010). 
 
La Figure 2.2 représente la fonction demi-sinus de référence et utilisée lors d’une analyse de 
stabilité. Cette courbe est déterminée de façon itérative par le logiciel. En effet, le logiciel fait 
varier les valeurs de cette courbe jusqu’à obtenir un équilibre entre les tranches. En d’autres 
termes, le logiciel fait varier l’amplitude de la courbe semi-sinusoïdale jusqu’à obtenir un 
équilibre des forces verticales et un équilibre des forces horizontales.  
Une fois cette étape terminée, le logiciel connait l’inclinaison des forces latérales appliquées sur 
une tranche pour un profil et un nombre de tranches donnés. Il peut alors calculer les facteurs de 
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stabilité du profil étudié : facteur de sécurité des moments (Équation 2.2) et facteur de sécurité 
des forces horizontales (Équation 2.3). 
   
∑          −              
∑    −         
 
Équation 2.2 
   
∑         −                  
∑        − ∑        
 
Équation 2.3 
avec c’ la cohésion effective du matériau,    l’angle de frottement interne effectif du matériau, u 
la pression de l’eau dans les pores, N la force normale à la base de la tranche, W le poids de la 
tranche,   l’inclinaison de la base de la tranche, D charge concentrée,    R, x, f, d,   des 




PLAXIS est un logiciel de géotechnique développé par la société néerlandaise éponyme PLAXIS. 
Ce logiciel fut développé en premier lieu dans les années 1970 afin de pouvoir analyser le cas du 
barrage de Oosterschelde en Allemagne. Le logiciel utilisait originellement un modèle linéaire 
élastique. Depuis, de nombreux autres modèles ont été ajoutés. Il permet de résoudre deux types 
de problèmes : ceux axisymétriques (d’où provient le nom PLAXIS pour PLasticity AXI-
Symmetry) et ceux répondant aux hypothèses de déformations planes. Ces hypothèses sont que la 
géométrie du domaine d’étude peut être considérée quasiment constante selon une direction (il est 
donc nécessaire pour un ouvrage de modéliser une ou des section(s) typique(s) de celui-ci) et que 
les sollicitations sont appliquées perpendiculairement à la section modélisée et qu’elles sont 
pratiquement constantes suivant cette section.  
PLAXIS offre une large gamme de modèles décrivant le comportement des matériaux (11 en 
tout) et permet également à l’utilisateur de créer et de définir son propre modèle. Parmi ceux-ci, 
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des modèles linéaires et non-linéaires ainsi que dépendants du temps sont proposés. Il est donc 
possible de procéder à l’analyse statique et dynamique. 
Les modèles prennent également en compte l’écoulement de l’eau à travers les sols modélisés 
ainsi que la génération de pressions inertielles offrant la possibilité d’effectuer des calculs en 
contraintes totales ou effectives, mais aussi de donner au sol des caractéristiques telles que 
drainé, non-drainé et non poreux. Il existe trois sous-modèles proposés pour la caractéristique non 
drainée, permettant d’ajuster au plus près les caractéristiques du sol au type de modélisation 
désirée. 
Ainsi, PLAXIS offre la possibilité de traiter un large spectre de problèmes de géotechnique et 
notamment parce qu’il prend en compte l’interaction sol-structure. En effet, il est possible de 
définir différentes zones d’interface (PLAXIS, 2010).  
Enfin, PLAXIS offre une interface très intuitive ce qui rend son apprentissage et son utilisation 
par l’utilisateur relativement aisé. 
 
2.2.1 Méthode de résolution 
2.2.1.1 Analyse bi-dimensionnelle en déformations planes 
Les modélisations ont été effectuées à l’aide du logiciel 2D PLAXIS 2011.02 sous l’hypothèse 
des déformations planes. Cette hypothèse suppose que la géométrie est constante selon une 
direction donnée et que les charges appliquées agissent selon un plan perpendiculaire à cette 
direction. Concrètement, cela permet au logiciel de déterminer les matrices de rigidité des 
éléments du maillage. Cette hypothèse n’est pas valable pour un barrage encastré dans une vallée 
étroite. 
La section choisie pour modéliser le comportement doit donc être une section critique, c’est-à-
dire là où l’ouvrage à la plus grande susceptibilité de connaître une défaillance, ou une coupe 
représentative de l’ouvrage.  
Avant de réaliser une analyse bi-dimensionelle il faut s’assurer que les bords, c’est-à-dire les 
parois auxquelles le barrage est rattaché sont suffisamment éloignées. Si ce n’est pas le cas, il 
faudra considérer l’effet qu’elles ont sur le comportement du barrage et donc réaliser une analyse 
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tri-dimensionnelle. Mejia et Seed (1983), en s’appuyant notamment sur les travaux de Hatanaka 
(1955) et de Ambraseys (1960), estiment que l’analyse en deux dimensions donne des résultats 
ayant moins de 10% de différence avec l’analyse en trois dimensions à condition que le ratio 
entre la longueur de la crête et la hauteur du barrage soit inférieur à 4. Cependant, au cours d’une 
étude comparative entre des analyses en deux et trois dimensions, une différence de 20% a été 
trouvée pour un barrage ayant un ratio longueur de crête – hauteur de 7. Il est donc recommandé 
de toujours porter un jugement critique entre les résultats numériques trouvés et ceux les 
phénomènes réels qui pourraient se produire dans la réalité. 
Dans les analyses réalisées les parois du canyon, dans lequel les barrages se trouvent, seront 
considérées suffisamment éloignées pour ne pas influer de manière significative les résultats. 
  
2.2.1.2 Intégration de Newmark (1959) 
L’Équation 1.36, présentée à la section 1.3.2.3.4, présente l’équation de mouvement modélisant 
le déplacement d’un point en fonction du temps. Cette équation est une équation différentielle 
matricielle. Il faudra donc, afin de la résoudre, réaliser des produits de matrice et des intégrations. 
Pour ce faire, PLAXIS 2011.02 utilise la méthode d’intégration de Newmark (1959) Cette 
méthode se base sur deux équations qui sont présentées ci-dessous. 
   ∆      ̇  ∆  ((
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Équation 2.4 
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Équation 2.5 
avec   le déplacement du point considéré,  ̇ sa vitesse et  ̈ son accélération, t le temps de l’étape 
considéré, ∆  le pas de temps et    et    les constantes d’intégration de Newmark. 
 
   et    sont des constantes d’intégration utilisées dans la méthode, elles n’ont rien à voir avec 
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Équation 2.6 
avec    une constante comprise entre [    ⁄ ]  
 
Leur valeur influe sur les résultats trouvés de deux façons principales : l’amortissement 
numérique et la stabilité des résultats. Comme le montre la Figure 2.3, selon la valeur des 
coefficients choisie un amortissement du signal plus ou moins important apparait. La notion de 
stabilité réfère à l’aptitude des résultats à converger vers la solution, c’est-à-dire que 
l’accumulation des erreurs soit inférieure à une valeur prescrite. Dans cette méthode selon les 
coefficients choisis la stabilité peut être conditionnelle ou inconditionnelle. 
 
Figure 2.3- Influence des coefficients de Newmark sur l'amortissement numérique (Visone, 
Bilotta, & Santucci de Magistris, 2008) 
 
Par défaut, la valeur des coefficients correspondant à       ⁄ , a été retenue dans l’ensemble 
des modélisations réalisées. Elle permet d’assurer un amortissement numérique très faible et une 




2.2.1.3 Méthode d’intégration implicite 
Afin de résoudre les équations de Newmark, PLAXIS 2011.02 utilise une méthode de résolution 
implicite. Un des avantages de cette méthode est qu’elle est inconditionnellement stable. De plus 
dans cette méthode le pas de temps n’est pas limité par les ondes se propageant dans le matériau. 
Cependant, plus le pas de temps est grand plus la précision de la méthode diminue. Enfin, 
l’inconvénient majeur de cette méthode est qu’elle calcule intégralement les matrices de rigidité, 
d’amortissement et de masse ce qui peut être induire des temps de calcul significatifs et requiert 
une large capacité de stockage de l’information (Owen & Hiton, 1980; Reddy, 2004). 
 
2.2.1.4 Choix du type d’élément – élément triangulaire à 15 nœuds 
PLAXIS 2011.02 propose deux types d’éléments : triangulaire à 6 ou à 15 nœuds. Les éléments à 
15 nœuds, présentés à la Figure 2.4 (a), ont été utilisés tout au long de cette étude. Ils permettent 
d’obtenir des résultats précis à l’aide d’un moins grand nombre d’éléments à 6 nœuds, mais il 
engendre bien évidemment des calculs plus importants c’est-à-dire qu’ils utilisent une part plus 
importante de la mémoire. De plus, le temps de calcul associé à ces éléments sera plus grand. Le 
logiciel utilise la quadrature Gaussienne pour résoudre l’intégrale puis, il se sert de fonctions de 
formes isoparamétriques afin de calculer les déplacements aux nœuds. Pour les éléments à 15 
nœuds, 12 points d’intégration sont utilisés, comme le présente la Figure 2.4 (b). 
 




2.2.2 Modèles constitutifs du comportement des matériaux 
2.2.2.1 Modèle linéaire élastique 
PLAXIS propose un modèle linéaire élastique basé sur les principes décrits à la section 1.2.4.1. 
Les paramètres d’entrée sont les suivants : 
E’  Le module de Young 
    Le coefficient de poisson  
2.2.2.2 Modèle Mohr-Coulomb 
Le modèle Mohr-Coulomb de PLAXIS se base sur les principes développés à la section 1.2.4.2. 
Une description plus particulière notamment vis-à-vis des critères de rupture est ici donnée. 
Le domaine élastique est décrit par la loi de Hooke, comme expliqué précédemment et le 
domaine plastique correspond à une valeur constante pour une contrainte donnée. La transition 
entre ces deux domaines se fait grâce à une fonction f. Plus exactement, PLAXIS utilise six 
équations que le modèle doit vérifier pour rester dans le domaine élastique quel que soit le plan 
du matériau considéré : 
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Ces fonctions permettent de dessiner un cône dans un diagramme 3D où chaque axe représente 
une des trois contraintes principales comme le montre la Figure 2.5. À l’intérieur de ce cône se 
trouve le domaine élastique. Si le niveau de contrainte dans le matériau devait intercepter ce 




Figure 2.5 - Cône de rupture de Mohr Coulomb en trois dimensions pour une cohésion nulle 
(PLAXIS, 2010) 
 
Ce modèle utilise également six fonctions potentielles de plasticité faisant intervenir l’angle de 
dilatance, ce qui permet de prendre en compte les changements de volumes plastiques dus à la 
dilatance ou aux contraintes : 
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Enfin, le modèle Mohr-Coulomb permet pour les matériaux cohésifs l’apparition de tensions. Il 
est possible de limiter celles-ci à une valeur maximale. Ce qui rajouterait trois fonctions de 
rupture afin de les limiter dans la direction des trois contraintes principales. 
Les paramètres d’entrée du modèle requis sont les suivants : 
E  Le module de Young 
   Le coefficient de poisson 
C  La cohésion 
   L’angle de frottement interne 
   L’angle de dilatance 
 
2.2.2.3 Modèle HS small de PLAXIS 
Le modèle « HS small » de PLAXIS est basé sur le modèle « Hardening Soil » de PLAXIS 
auquel le comportement hystérétique du module de cisaillement a été ajouté. 
Le modèle « Hardening Soil » a été créé afin de modéliser le comportement hyperbolique d’un 
matériau. Il est basé sur le modèle de Duncan et Chang (1970) auquel des modifications ont été 
apportées. Tout d’abord, le modèle est basé sur la théorie de plasticité et non sur celle d’élasticité 
(il utilise donc la relation de Coulomb et non celle de Hooke). Il introduit une enveloppe de 
rupture permettant de prendre en compte la plasticité volumique et il tient également compte de la 
dilatance du matériau. 
Les différents paramètres d’entrée utilisés par le logiciel sont : 
c   La cohésion 
    L’angle de frottement interne 
    L’angle de dilatation 
   
     Le module sécant à 50% de déformation de référence 
    
    Le module œdométrique à la pression de référence 
   
     Le module de chargement – déchargement de référence 
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m   La puissance pour le niveau de contrainte en fonction de la rigidité 
      Le coefficient de Poisson en chargement – déchargement 
  
      Le module de cisaillement de référence 
       La valeur de la déformation en cisaillement tel que              
      La pression de référence 
  
     La valeur de    normalement consolidé 
     Le ratio de rupture 
 
Le modèle suppose que   2    
 
3 et considère que  
 
  est la contrainte principale effective de 
compression (Schanz, Vermeer, & Bonnier, 1999). Il utilise la relation contrainte - déformation 
suivante : 










avec q le déviateur des contraintes,    la valeur du déviateur des contraintes asymptotique à la 
rupture et    la valeur du déviateur des contraintes à la rupture (voir Figure 2.6).  
 
Le module sécant à 50% de déformation et le rapport    permettent de trouver la valeur du 
module initial grâce à l’Équation 2.20 : 
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Équation 2.20 
Comme décrit dans la section, 2.2.1 la valeur du déviateur à la rupture peut être déterminée par le 
critère de Coulomb :  
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Les valeurs des modules rentrées dans PLAXIS sont des valeurs de référence pour une pression 
donnée. PLAXIS détermine la valeur des modules en fonction de la pression de confinement 
appliquée au matériau durant l’étude en utilisant les Équation 2.22, Équation 2.23 et Équation 
2.24 (Schanz et al., 1999). Ces modules permettent au logiciel de pouvoir établir la courbe 
hyperbolique contrainte – déformation d’un test triaxial standard drainé comme présenté à la 
Figure 2.6. 
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La valeur du coefficient des terres au repos    est déterminée en fonction de l’angle de 
frottement interne du matériau d’après l’Équation 2.25 de Jacky (1948) : 
    −      
Équation 2.25 
Pour déterminer la valeur    
    et     
    à partir de    
   PLAXIS suggère d’utiliser 
l’Équation 2.26 et l’Équation 2.27. 
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Figure 2.6 - Relation contrainte-déformation utilisée dans PLAXIS (PLAXIS, 2012) 
 
En ce qui concerne le module de cisaillement, le modèle HS Small de PLAXIS prend en compte 
la réduction de celui-ci en fonction des déformations en cisaillement subies par le matériau 
(Figure 2.7). Autrement dit, il modélise le comportement hystérétique de ce type de matériau 
(sable, enrochement) quand il est soumis à un chargement cyclique. 
 
Figure 2.7 – Courbe type de réduction du module de cisaillement en fonction de la déformation 
(Atkinson & Sallfors, 1991) 
 
Cette courbe est calculée grâce à l’Équation 2.28 qui fut proposée par Hardin et Drnevich (1972a) 
et modifiée par Santos et Correia (2002) et en connaissant la valeur      qui correspond à la 
déformation en cisaillement quand 
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À cette équation est associée une limitation basse de la réduction du module de cisaillement, 
c’est-à-dire que celui-ci ne peut être réduit que jusqu’à un certain pourcentage et qu’à partir d’une 
déformation en cisaillement, qui est calculée par l’Équation 2.29, ce module est constant. 
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Équation 2.29 
avec     le module de cisaillement de chargement-déchargement défini d’après l’Équation 2.30, 
tel que       , avec    le module de cisaillement tangent calculé à partir de l’Équation 2.31 . 
    
   
         
 
Équation 2.30 
   
  
         
 
Équation 2.31 
Comme pour les autres modules, le module en cisaillement initial,  , est déterminé en fonction 
de la pression appliquée à partir de la valeur du module de cisaillement à la pression de référence 
(Équation 2.32) 
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Afin de déterminer   
    le manuel de PLAXIS recommande d’utiliser l’Équation 2.33 basée sur 
l’Équation 1.7 de Hardin et Black (1968) (décrit à la section 1.2.3.3). Cette équation est vraie 
pour une pression initiale de 100 kPa. 
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Parallèlement à la réduction du module en cisaillement, le modèle propose une augmentation de 
l’amortissement en fonction des déformations en cisaillement. Pour ce faire le rapport 
d’amortissement est calculé à partir de l’Équation 1.1 définie à la section 1.2.1 et à l’Équation 
2.34 et à l’Équation 2.35 tant que la déformation en cisaillement reste inférieure à la déformation 
en cisaillement limite,         , définie à l’Équation 2.29. Au-delà de cette déformation limite le 
rapport l’amortissement reste constant. 
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Équation 2.34 
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Équation 2.35 
avec    l’énergie dissipée dans le matériau,    l’énergie emmagasinée due aux déformations 
élastiques,    le module de cisaillement au point considéré calculé à partir de l’Équation 2.32,   
la déformation en cisaillement,      la déformation en cisaillement quand 
 
  
      . 
 
De plus, le modèle prend en compte deux types de déformations plastiques : les déformations 
plastiques en cisaillement    et les déformations plastiques volumiques   
 . Ces deux types de 
déformations sont reliés par l’Équation 2.36. 
  
 = sin     
  
Équation 2.36 
avec    l’angle de dilatation mobilisé qui dépend de l’angle de friction mobilisé. 
 
Ces équations sont basées sur la théorie de contrainte - dilatance de Rowe (1962).  
Enfin, en plus des critères de rupture de Mohr-Coulomb (présentés à la section 2.2.2.2), une 
enveloppe ellipsoïdale permettant de limiter les déformations volumiques est utilisée (Figure 
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2.8). Ainsi, lorsque le matériau connaît une déformation volumique importante celui-ci, grâce à 
cette enveloppe, a alors un comportement plastique. En effet, le seul critère de Mohr-Coulomb 
permet de délimiter la région élastique et plastique pour une déformation en cisaillement, mais 
pas pour une déformation volumique. 
 
Figure 2.8 - Limitation de la zone élastique du matériau par le critère de Mohr-Coulomb et par 
une enveloppe de rupture (PLAXIS, 2010) 
 
Cette limitation revient à imposer une déformation volumique maximale. Ceci permet de ne pas 
avoir une augmentation volumique infinie du matériau qui serait due à ses propriétés de dilatance. 
Le comportement du matériau de contractance, puis de dilatance et enfin la limitation de cette 
dilatance sont représentés à la Figure 2.9. Autrement dit, en fixant des indices des vides 
maximaux il est possible d’imposer une valeur maximale des déformations volumiques. 




2.2.3 Option des modèles 
2.2.3.1 Amortissement de Rayleigh 
L’amortissement de Rayleigh est un amortissement imposé sur tout le modèle qui varie selon la 
fréquence de la charge sismique transmise dans le matériau. Il modélise l’amortissement réel qui 
se produit dans le matériau dû à l’apparition de déformations plastiques, mais surtout dû à la 
viscosité du sol et à la friction entre les grains. L’amortissement de Rayleigh est décrit en 
fonction de la masse et de la rigidité du matériau, comme le montre l’Équation 2.37. 
[ ]       [ ]       [ ] 
Équation 2.37 
avec [ ] la matrice d’amortissement, [ ] la matrice de la masse du matériau, [ ] la matrice de la 
rigidité et   et   des scalaires. 
 
La masse ayant une plus grande influence sur les basses fréquences, et la rigidité sur les hautes 
fréquences. Plus   est élevé plus les basses fréquences sont amorties, réciproquement plus   est 
élevé plus les hautes fréquences sont amorties. Ces deux scalaires,   et  , sont reliés par 
l’Équation 2.38. 
   2           
Équation 2.38 
avec   le rapport d’amortissement et   la vitesse radiale telle que : 
             Équation 2.39 
avec   une fréquence. 
 
L’Équation 2.38 est vraie quels que soient la vitesse radiale et le rapport d’amortissement. 





Figure 2.10 – Amortissement de Rayleigh en fonction de la fréquence (PLAXIS, 2010) 
 
2.2.3.2 Types de drainage 
Le logiciel 2D PLAXIS 2011.02 propose cinq manières de décrire le comportement du matériau 
vis-à-vis de l’eau : non-poreux, drainé, et non drainé (A), (B) et (C). 
Les modélisations des barrages réalisées au Chapitre 4, au Chapitre 5 et au Chapitre 6 ont utilisé 
une fondation en roc dur, non fracturé et supposé imperméable. La membrane en béton 
bitumineux, modélisée au Chapitre 5 et au Chapitre 6, a dans la réalité une perméabilité très 
faible. Cependant, l’auteur a supposé que durant la durée de l’analyse dynamique, qui est de 
quelques secondes, cette membrane pouvait être considérée comme complètement imperméable. 
Le roc et le béton bitumineux ont donc été systématiquement modélisés comme des matériaux 
non-poreux. 
L’enrochement, modélisé au Chapitre 5 et au Chapitre 6, a une perméabilité très élevée, ce qui ne 
permet pas à des surpressions interstitielles d’être générées, ce qui est également vrai lors d’un 
chargement rapide, tel qu’un séisme. L’enrochement a donc été modélisé comme un matériau 
drainé. Autrement dit, aucune surpression interstitielle n’est générée. 
Le matériau modélisé lors de l’analyse du barrage Sannokai (voir Chapitre 4) a une perméabilité 
relativement faible. Lors d’une analyse sismique, des surpressions interstitielles seront générées, 
son comportement doit donc être décrit comme non-drainé. Le logiciel propose trois modèles 
non-drainés : (a), (b) et (c). Le modèle (a) propose une approche en contrainte effective. Les 
pressions interstitielles sont générées, même si elles peuvent être imprécises. Les paramètres 
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d’entrée sont l’angle de frottement effectif et la cohésion effective du matériau. Le modèle (b) 
propose d’utiliser la résistance au cisaillement non drainée (Su ou Cu) ainsi que le module et le 
coefficient de Poisson effectifs. Cependant, les pressions interstitielles sont générées, mais 
peuvent être très imprécises. De plus, dans le modèle HS Small la valeur des modules ne dépend 
plus du niveau de contrainte et le modèle ne présente plus de durcissement lors de compression. 
Le modèle non-drainé (c) propose une approche en contrainte totale, cependant il n’est pas 
disponible dans le modèle HS Small. 
Afin de pouvoir comparer les analyses réalisées avec le modèle Mohr-Coulomb et HS Small, le 
modèle non-drainé (c) n’est pas retenu, le modèle non-drainé (b) présente une trop grande 
incertitude pour être choisi. Les modélisations réalisées au Chapitre 4 ont donc utilisé le modèle 
non-drainé (a). Lors de ces analyses les caractéristiques du matériau en condition non drainée ont 
été utilisées. 
 
2.2.3.3 Limitation des contraintes de tension dans les matériaux 
PLAXIS offre la possibilité d’imposer une valeur maximale des contraintes en tension dans le 
matériau. En effet, lorsque la cohésion d’un matériau est supérieure à 0, le modèle de rupture de 
Mohr-Coulomb permet une résistance en tension du matériau. Il est possible de limiter celle-ci en 
imposant une valeur de tension admissible maximale. Ce qui revient à imposer au modèle les 
conditions suivantes : 
  
 −      
Équation 2.40 
 2
 −      
Équation 2.41 
 3
 −      
Équation 2.42 
avec   
   2
  et  3
  les contraintes effectives principales et    la tension maximale admissible 
dans le matériau définie en fonction de la cohésion et l’angle de frottement du matériau tel que : 
   
 
      
 
Équation 2.43  
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 MÉTHODOLOGIE  Chapitre 3
 
3.1 Méthodologie de modélisation des analyses analytiques 
 
Lors des analyses réalisées avec GÉO-SLOPE la méthode de Morgensten et Price et la fonction 
demi-sinus, décrites à la section 2.1.2, ont été utilisées.  
De plus, les surfaces de rupture ont été définies par l’option entrée et sortie. C’est-à-dire que la 
zone de rupture calculée interceptera deux lignes, l’une spécifiant le début de la zone de rupture 
et l’autre sa fin.  
Elles ont été définies de manière à avoir une surface de rupture critique pour la stabilité de 
l’ouvrage. Pour ce faire elles ont été déterminées de manière à intercepter le noyau. 
Une profondeur minimale de la surface de rupture de 10 m a été utilisée afin d’assurer que la 
surface de rupture soit représentative d’une rupture menaçant la stabilité de l’ouvrage. 
Le modèle Mohr-Coulomb a été utilisé pour tous les matériaux. 
 
3.2 Méthodologies de modélisation des analyses numériques 
 
3.2.1 Pas de temps 
Comme il a été expliqué à la section 2.2.1.3, une attention particulière doit être donnée au pas de 
temps choisi lors d’une analyse numérique dynamique. Tout d’abord, il convient de définir le pas 
de temps de sorte que celui-ci soit au moins égal à celui utilisé dans le fichier d’entrée de la 
sollicitation dynamique. Si le pas de temps utilisé lors de l’analyse est inférieur à celui utilisé 
dans le fichier sismique d’entrée, une perte d’information importante peut avoir lieu comme le 
montre la Figure 3.1. Par contre si le pas de temps utilisé dans l’analyse est supérieur à celui 
utilisé dans le fichier sismique une perte d’information peut également apparaitre, car les temps 
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de calcul peuvent être situés légèrement avant ou après un pic. Cependant, cela permet d’avoir 
plus de précision sur des points situés dans le barrage. 
 
Figure 3.1 - Influence du pas de temps sur la précision de l’analyse dynamique (PLAXIS, 2012). 
 
Le pas de temps est défini en fonction de la durée totale de l’analyse dynamique et du nombre 
d’étapes et sous étapes de calcul choisi comme le montre l’Équation 3.1 : 
   
  
     
 
Équation 3.1 
avec m le nombre d'étapes de calcul, n le nombre de sous étapes réalisées lors d’une étape,    la 
durée de l’analyse dynamique et δt le pas de temps utilisé lors du calcul dynamique par le 
logiciel. 
 
Il est donc recommandé de choisir les paramètres m et n de telle sorte que le pas de temps total 
soit au moins égal à celui d’entrée. De plus, un autre critère doit être respecté. En effet, même si 
la méthode implicite est utilisée, il doit y avoir une bonne adéquation entre le pas de temps choisi 
et la taille du maillage utilisé. Ce critère est défini pour un élément triangulaire à 15 nœuds, qui 
sera utilisé dans toutes les analyses présentées, par un pas de temps critique régit pas l’Équation 
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3.2. Le respect de ce critère permet de s’assurer que l’onde durant une seule étape ne se déplace 
pas plus que la dimension la plus petite de l’élément. 
           
  
       √
      −   
           −     
 √  
  
   2
−
 2
    (  
 −    
  





avec B la plus grande dimension de l’élément fini, S la surface de l’élément fini,    la longueur 
moyenne d’un élément, E le module de Young et   la masse volumique.  
 
Le pas de temps a donc été déterminé en fonction du pas de temps critique qui est dépendant du 
maillage. Il est possible d’estimer que plus le pas de temps est petit, meilleurs sont les résultats 
escomptés, mais plus grand sera le temps de calcul. De plus, il est possible de remarquer à 
l’Équation 3.2, grâce à l’Équation 3.3, que la première racine sous la fraction représente la vitesse 
de compression des ondes. Le critère de convergence proposé par le logiciel PLAXIS tient donc 
bien compte à la fois de la taille du maillage et des paramètres du modèle. 
     
      −   




3.2.2 Convergence du maillage 
Lors de la réalisation d’une modélisation par éléments finis, il est important de s’assurer de la 
convergence du maillage. C’est-à-dire que la taille des éléments utilisés est suffisamment petite 
pour obtenir une réponse contenant le moins d’erreurs et d’incertitudes possibles. En effet, un 
maillage trop grossier risquerait de donner des réponses moins précises. Ceci est d’autant plus 
important lors d’une analyse numérique dynamique. Pour ce faire l’Équation 3.4 (Kuhlemeyer & 
Lysmer, 1973) présente un critère qui est très largement utilisé lorsqu’une analyse numérique 










avec    la longueur d’un élément fini et   la longueur d’onde correspondante à la fréquence la 
plus élevée associée à une quantité d’énergie importante. 
 
Il convient néanmoins de souligner que ce critère a été conçu pour des éléments à quatre nœuds et 
pour un modèle élastique-plastique. Or, les éléments utilisés dans cette étude sont des éléments 
triangulaires à 15-nœuds et le modèle hyperbolique est utilisé pour les modélisations réalisées 
avec le modèle HS Small. La longueur    sera ici considérée comme la distance maximale entre 
deux points. La longueur de l’onde sera calculée à partir des paramètres dynamiques du matériau, 
à savoir son module en cisaillement. Comme le montrent l’Équation 3.4 et l’Équation 3.5, ce 











avec f la fréquence la plus élevée associée à une quantité d’énergie importante,    la vitesse des 
ondes de cisaillement,   le module de cisaillement,   la masse volumique,   le coefficient de 
poisson et E le module de Young. 
 
Il est nécessaire de trouver un juste équilibre entre le pas de temps choisi et la taille du maillage 
afin d’assurer que le modèle converge. Une analyse de convergence peut également être effectuée 
afin de s’assurer que la bonne solution a bien été trouvée. 
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Une analyse assurant que le maillage permettait d’assurer la transmission de l’onde a été 
effectuée au cours des différentes analyses. Ceci a permis de s’assurer de la convergence du 
maillage. 
 
3.2.3 Conditions aux frontières et sollicitations dynamiques 
Lors de l’analyse dynamique, le barrage est modélisé sur une fondation en roc dur, non fracturé et 
imperméable. La sollicitation sismique est appliquée au bas de cette fondation. Si aucune 
condition aux frontières n’est appliquée, les ondes sont réfléchies au niveau des extrémités 
latérales et inférieures de la fondation, ce qui n’est pas le cas dans la réalité puisque le sol est 
‘infini’. Cet effet est appelé l’effet boîte, car les ondes peuvent être vues comme enfermées dans 
une boîte dans laquelle elles se répercutent indéfiniment, se mélangeant aux ondes générées par la 
sollicitation dynamique. Il convient donc de définir des conditions aux frontières permettant 
d’absorber ces ondes et donc d’éviter qu’elles soient réfléchies. Ces conditions aux frontières ont 
été appliquées dans toutes les analyses dynamiques réalisées. Pour ce faire, les conditions aux 
frontières doivent pouvoir absorber deux types d’ondes : celles arrivant perpendiculairement à la 
frontière et celles arrivant tangentiellement à celle-ci. Le logiciel PLAXIS 2011.02 offre la 
possibilité d’ajuster ces conditions aux frontières grâce à deux paramètres afin d’obtenir la 
meilleure absorption possible des ondes dans la fondation. 
Durant un tremblement de terre, des accélérations horizontales et verticales sont produites. 
Cependant, seule l’accélération du sol horizontale a été prise en compte dans le fichier d’entrée 
des analyses dynamiques. En effet, les accélérations verticales se produisant au niveau du sol 
durant le tremblement de terre ont été considérées négligeables devant l’accélération de la 
pesanteur à la surface de la Terre. Lors de chaque analyse dynamique réalisée, une vérification de 
la correcte modélisation des conditions aux frontières a été faite. Pour ce faire, l’accélération 
horizontale à la surface du sol doit être la même que celle au bas de la fondation en tout temps, et 





3.2.4 Correction des tremblements de terre 
Lorsqu’un fichier sismique est utilisé, il est possible qu’à la fin du fichier l’accélération et la 
vitesse du tremblement de terre ne soient pas nulles. Ce qui est d’autant plus vrai si celui-ci 
provient d’un enregistrement réalisé par un sismographe lors d’un tremblement de terre, car s’il 
est produit par un logiciel de génération de séisme ce phénomène est facile à éviter en concevant 
correctement le fichier. La non-nullité de la vitesse et de l’accélération à la fin de la modélisation 
engendre des déplacements permanents non réalistes dans le modèle comme le montre la Figure 
3.2(b).  
 
Figure 3.2 - (a) diagramme des vitesses en fonction du temps (b) déplacements engendrés par les 
vitesses décrites en (a), (c) onde à faible fréquence, (d) déplacements obtenus au cours du temps 
en conjuguant les vitesses (a) et (c) (Itasca Consulting Group, 1998) 
 
Il convient donc de traiter le signal d’entrée afin de s’assurer que ce phénomène ne se produise 
pas. Ainsi, sur toute la durée du tremblement de terre, une onde de faible fréquence est appliquée, 
comme présenté à la Figure 3.2(c). Le logiciel 2D PLAXIS 2011.02 offre la possibilité de 
corriger le fichier sismique utilisé afin d’obtenir des déplacements réalistes. Cette option (‘Drift 
correction’) sera utilisée lors des modélisations. À noter que cette correction n’influence pas le 




3.2.5 Amortissement de Rayleigh 
L’Équation 2.37, présentée à la section 2.2.3.1 est vraie quels que soient la vitesse radiale et le 
rapport d’amortissement. Ainsi, afin de déterminer   et   il suffit de choisir deux rapports 
d’amortissement associés à deux fréquences. Une autre possibilité est d’associer un unique 
rapport d’amortissement à une seule fréquence et de supposer d’abord que     puis que    . 
Ce qui revient à résoudre les Équation 3.7 et Équation 3.8. 
  




          
Équation 3.8 
Cette possibilité a pour avantage de nécessiter moins d’informations et elle a été retenue dans 
cette étude. La fréquence devant être retenue doit être une fréquence dîtes centrale, ainsi le 
volume « Dynamic analysis » du manuel de FLAC recommande d’utiliser soit la fréquence 
principale du tremblement de terre soit la fréquence propre du barrage (Itasca Consulting Group, 
1998). La fréquence principale du tremblement de terre a ici été retenue. 
Lorsqu’un modèle possédant un amortissement hystérétique est utilisé, l’amortissement de 
Rayleigh ne devrait pas être utilisé. Cependant, pour de très faibles déformations en cisaillement 
la valeur de l’amortissement hystérétique est également très petite. Il est recommandé d’utiliser 
un faible amortissement de Rayleigh afin de mieux modéliser le comportement du matériau. De 
plus, cela permet de diminuer les instabilités qui pourraient apparaître dans le modèle. À noter 
que ces instabilités n’ont pas d’influence majeure sur l’allure générale de la réponse du barrage 




3.2.6 Construction du barrage par étapes 
Sur un chantier, un barrage est construit par la mise en place de couches successives. Lors d’une 
analyse par éléments finis il est tentant de concevoir le barrage en une fois, de réinitialiser les 
déplacements à zéro et de commencer l’analyse. Cette approche n’est pas recommandée. Dans le 
cas d’une analyse statique en utilisant une construction en une fois ou par couche successive les 
résultats diffèrent (Clough & Woodward III, 1967). Comme le montre la Figure 3.3 les 
déformations horizontales sont légèrement différentes en fonction de la façon de modéliser la 
construction, mais les déformations verticales sont-elles complètement différentes. Bien 
évidemment, il n’est pas nécessaire que les couches utilisées lors de l’analyse soient de la même 
taille que celles faites sur chantier (NATO ASI Series, 1991). Dans le cas d’une analyse 
dynamique et plus particulièrement avec l’emploi d’un modèle hyperbolique (comme le modèle 
HS Small décrit à la section 2.2.2.3), le cheminement de contrainte est non linéaire. Il engendre 
donc des déformations dont une partie est élastique et une autre plastique à chaque nouveau 
chargement. Cependant, même si le cheminement diffère, l’état de contrainte final est le même 
que le barrage soit construit par étape ou en une fois. Il n’est donc pas obligatoire de réaliser une 
analyse en construisant le barrage couche par couche dans le cas d’une analyse dynamique.  
 
Figure 3.3 - Forme typique des déformations dans un barrage selon que sa construction soit 




3.3 Méthodologie de résolution des analyses numérique 
 
3.3.1 Méthode linéaire équivalente 
La méthode linéaire équivalente est une méthode de résolution numérique d’ouvrages soumis à 
une sollicitation sismique. Cette méthode empirique permet notamment de tenir compte de la 
diminution du module en cisaillement ainsi que de l’augmentation de l’amortissement, bien que, 
généralement, le modèle Mohr-Coulomb soit utilisé pour décrire le comportement des matériaux 
lors de ce type d’analyse.  
Cette méthode consiste en une résolution itérative du modèle. Une première simulation est 
réalisée permettant de déterminer la déformation en cisaillement moyenne dans le barrage. Grâce 
à cette valeur, une autre modélisation est réalisée en utilisant la valeur du module de cisaillement 
et l’amortissement correspondant à la déformation en cisaillement trouvée lors de la première 
modélisation. Le processus itératif est répété jusqu’à ce que la déformation en cisaillement 
moyenne utilisée en paramètre d’entrée soit égale à celle du modèle après la simulation. 
Dans de nombreux cas, la solution recherchée est trouvée après environ cinq itérations. 
Cependant, il est important de souligner que la convergence de la méthode vers une solution dite 
correcte n’a encore jamais été démontrée (Gazetas & Dakoulas, 1992).  
 
3.3.2  Analyse directe 
L’utilisation du modèle HS Small permet de ne réaliser qu’une seule analyse. En effet, le 
comportement des matériaux varie en fonction des déformations et des contraintes qu’il subit 
durant le séisme. Or, ces déformations et ces contraintes ne sont pas constantes, elles varient avec 
la sollicitation dynamique qu’est le séisme. Les résultats trouvés lors de l’analyse utilisant ce 




 MODÉLISATION DU BARRAGE SANNOKAI Chapitre 4
 
Le barrage Sannokai (Japon) est un barrage en terre d’une hauteur maximale de 37 m. Ce barrage 
est un ouvrage en terre zonée, composé de quatre types d’argile compactée de plasticité moyenne 
à élevée. En 1964, il a subi un séisme d’une magnitude 7,2 dont l’épicentre était situé à 240 km 
du barrage. Les sismographes installés sur le barrage ont permis d’enregistrer ce séisme, 
notamment à sa base et à sa crête. Ces résultats ont été présentés  par Okamoto, Hakuno, Kato, et 
Kawakami (1965). Afin de vérifier la capacité du logiciel d’éléments finis 2D PLAXIS 2011.02 à 
modéliser le comportement sismique des barrages en terre ce barrage a été modélisé et a été 
soumis aux mêmes accélérations que celles enregistrées. 
Les modèles Mohr-Coulomb et HS Small (voir respectivement section 2.2.2.2 et 2.2.2.3) ont été 
utilisés. Les résultats obtenus par la méthode numérique ont alors été comparés aux 
sismogrammes mesurés à la crête du barrage. Les analyses numériques ont été réalisées en 
respectant les différents paramètres et critères présentés au Chapitre 3. De plus, afin de simplifier 
la modélisation, il a été considéré que le barrage reposait sur un sol en roc dur, non fracturé et 
imperméable. 
 
4.1 Modélisation du barrage et des séismes 
 
Peu de données ont pu être trouvées sur le barrage lui-même. La coupe typique du barrage est 
présentée à la Figure 4.1 et les caractéristiques des matériaux au Tableau 4.1. Pour pouvoir 
modéliser le barrage correctement les suppositions suivantes ont été faites : le barrage est 
homogène et est composé d’argile compactée. La coupe du barrage modélisé est présentée à la 
Figure 4.2. Les valeurs du module en cisaillement et de l’amortissement ont été estimées à partir 




Figure 4.1- Coupe typique du barrage Sannokai (Okamoto et al., 1965) 
 
 
Figure 4.2 – Modélisation du barrage Sannokai sur le logiciel PLAXIS 2011.02 
 
Tableau 4.1 – Propriétés du barrage Sannokai (Okamoto et al., 1965) 
Sol D G M A 
Densité relative (g/cm
3
) 2,65 2,71 2,69 2,57 
Limite de plasticité 38,5 42,5 37,5 30,9 
Limite de liquidité 50,5 50,0 41,0 60,0 
Indice plastique 12,0 7,5 3,5 29,1 





Figure 4.3 - Module de cisaillement d'une argile en fonction de la fréquence de sollicitation et de 
la déformation en cisaillement (Sun, Golesorkhi, & Seed, 1988) 
 
 
Figure 4.4 - Amortissement en fonction de la déformation en cisaillement pour l'argile (Sun et al., 
1988) 
 
Okamoto et al. (1965), réfèrent à un tremblement de terre d’une magnitude de 7,2 ayant eu lieu 
en 1964 (N12.2). Ils présentent également une réplique de ce dernier qui a été enregistrée (N.13). 
Ces deux séismes sont présentés à la Figure 4.5 et à la Figure 4.6 et leurs propriétés sont 




Figure 4.5 – Sismographe du tremblement de terre N.12.2 mesuré à la crête du barrage Sannokai 
et à sa base (Ambrassey & Sarma, 1967) 
 
 
Figure 4.6 - Sismographe du tremblement de terre N.13 mesuré à la crête du barrage Sannokai 
(DCS) et à sa base (RRS) (Okamoto et al., 1965) 
 














No. 12.2 5,4 0,07 4,5 3,4·10-4 7,2 
N0. 13 5,0 0,03 3,7 8,9·10-5 réplique 
 
À partir des courbes présentées, il a été possible de reconstituer les sismogrammes au niveau du 
sol et de la crête du barrage enregistrés lors des tremblements de terre. Ceci a permis de 
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soumettre les modèles numériques aux tremblements terre enregistrés et de comparer les 
solutions obtenues par l’analyse numérique aux sismogrammes mesurés sur le barrage.  
Il est évident la reproduction de ces courbes engendre des imprécisions et une perte d’information 
par rapport au séisme réel. Cependant, celles-ci peuvent être considérées négligeables tant par 
leurs importances que par la raison de l’analyse réalisée. En effet, cette analyse n’a pas la 
vocation de prédire l’exacte réponse de ce barrage précis mais plutôt de présenter un 
comportement plausible de celui-ci dans le but de valider à la fois l’utilisation du logiciel 
PLAXIS 2011.02 et des modèles utilisés lors d’une analyse dynamique d’un barrage en terre. 
 
4.2 Méthode linéaire équivalente – modèle Mohr-Coulomb 
 
4.2.1 Tremblement de terre No. 12 
 
4.2.1.1 Paramètres choisis 
4.2.1.1.1 Amortissement de Rayleigh 
Le modèle Mohr-Coulomb a été utilisé afin de modéliser le barrage par la méthode linéaire 
équivalente (voir section 3.3.1). À noter que dans ce modèle seul l’amortissement de Rayleigh 
(voir section 3.2.3) est disponible. Celui-ci est calculé à partir du rapport d’amortissement 
correspondant à une déformation en cisaillement donnée. Après plusieurs itérations, le modèle a 
convergé pour une valeur de déformation en cisaillement moyenne de 3·10-5. Le rapport 
d’amortissement a été estimé à partir de la courbe représentée à la Figure 4.4 et pris égale à 3%. 




Figure 4.7 – Amortissement de Rayleigh utilisé dans le modèle Mohr-Coulomb pour le barrage 
Sannokai lors du tremblement de terre N. 12.2 
 
4.2.1.1.2 Choix du module en cisaillement 
Le module en cisaillement a été déterminé de manière itérative (comme expliqué à la section 
3.3.1) à partir de la courbe présentée à la Figure 4.15 et pris égal à 66,5MPa pour une 
déformation en cisaillement de 3·10-5. 
 
4.2.1.1.3 Récapitulatif des différents paramètres utilisés 
L’ensemble des paramètres utilisés lors de cette modélisation sont résumés dans le Tableau 4.3. 
 
Tableau 4.3 – Propriétés du modèle Mohr-Coulomb utilisées pour le barrage Sannokai lors du 
tremblement de terre N.12.2 
Poids unitaire sec (kN/m3) 18,5  0,3 
Poids unitaire saturé (kN/m3) 20,5 G (MPa) 66,5 
 1,70 c (kPa) 100 





L’accélérogramme, ainsi que l’accélération spectrale, trouvés lors de la modélisation sont 
comparés à ceux mesurés sur le barrage et sont présentés, respectivement, à la Figure 4.8 et à la 
Figure 4.9. Il y est possible d’y observer une certaine cohérence au niveau des fréquences et des 
amplitudes entre les réponses calculées et celles mesurées. 
 
Figure 4.8 – Accélération à la crête du barrage réelle et trouvée lors de l’analyse tremblement de 


























Accélération calculée à la crête du barrage
Accélération à la base du barrage




Figure 4.9 – Accélération spectrale du barrage Sannokai à la crête réelle et trouvée lors de 
l’analyse du tremblement de terre N.12.2 (avec le modèle Mohr-Coulomb) 
 
La Figure 4.10 et la Figure 4.11 présentent respectivement la forme des déformations dans le 
barrage après le tremblement de terre. Les déformations observées sont très faibles. La forme de 
ces déformations semble tout à fait réaliste 
 
Figure 4.10 - Forme des déformations horizontales après tremblement de terre dans le barrage 
























Figure 4.11 - Forme des déformations horizontales après tremblement de terre dans le barrage 
Sannokai avec le modèle Mohr-Coulomb 
 
4.2.2 Tremblement de terre N.13 
 
4.2.2.1 Paramètres choisis 
4.2.2.1.1 Amortissement de Rayleigh 
Le modèle Mohr-Coulomb a été utilisé afin de modéliser le barrage par la méthode linéaire 
équivalente (voir section 3.3.1). À noter que dans ce modèle seul l’amortissement de Rayleigh 
(voir section 3.2.3) est disponible. Celui-ci est calculé à partir du taux d’amortissement 
correspondant à une déformation en cisaillement donnée. Après plusieurs itérations, le modèle a 
convergé pour une valeur de déformation en cisaillement moyenne de 1·10-6. Le taux 
d’amortissement a été estimé à partir de la courbe représentée à la Figure 4.4 et pris égale à 2,5%. 




Figure 4.12 – Amortissement de Rayleigh dans le modèle Mohr-Coulomb du barrage Sannokai 
 
4.2.2.1.2 Choix du module en cisaillement 
Le module en cisaillement a été déterminé de manière itérative (comme expliqué à la section 
3.3.1) à partir de la courbe présentée à la Figure 4.15 et pris égal à 70 MPa pour une déformation 
en cisaillement de 1.10-6. 
 
4.2.2.1.3 Récapitulatif des différents paramètres utilisés 
L’ensemble des paramètres utilisés lors de cette modélisation sont résumés dans le Tableau 4.4. 
 
Tableau 4.4 – Propriétés utilisées dans le modèle Mohr-Coulomb pour le barrage Sannokai 
Poids unitaire sec (kN/m3) 18,5  0,3 
Poids unitaire saturé (kN/m3) 20,5 G (MPa) 70 
 5,81·10-1 c (kPa) 100 





L’accélérogramme, ainsi que l’accélération spectrale, trouvés lors de la modélisation sont 
comparés à ceux mesurés sur le barrage et sont présentés, respectivement, à la Figure 4.13 et à la 
Figure 4.14. Il y est possible d’y observer une certaine cohérence au niveau des fréquences et des 
amplitudes entre les réponses calculées et celles mesurées. 
La forme des déformations obtenues pour ce tremblement de terre étant similaires à celles 
présentées dans la section précédente elles ne seront représentées ici. 
 
Figure 4.13 - Accélération à la crête du barrage réelle et trouvée lors de l’analyse tremblement de 




























Accélération calculée à la crête du barrage
Accélération à la base du barrage




Figure 4.14 - Accélération spectrale à la crête du barrage réelle et trouvée lors de l’analyse 
du tremblement de terre N.13 (avec le modèle Mohr-Coulomb) 
 
4.3 Modèle HS Small 
 
4.3.1 Paramètres choisis 
 
4.3.1.1 Amortissement de Rayleigh 
Le modèle HS Small, tel que décrit à la section 2.2.2.3, permet de décrire un comportement 
réaliste du matériau qui prend en compte la diminution du module de cisaillement et 
l’augmentation de l’amortissement avec l’augmentation des déformations en cisaillement. Le 
modèle est donc défini une seule fois lors d’une analyse numérique. Un amortissement de 
Rayleigh, très faible, est également pris en compte, comme décrit à la section 3.2.3 – un 





















Mesurée (13) Calculée par le modèle Mohr-Coulomb
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4.3.1.2 Choix des différents modules 
Il est nécessaire de définir les différents modules (            ) pour utiliser le modèle. Le 
module sécant, E50, d’une argile compactée a été pris typiquement égal à 35MPa (Bowles, 1996). 
De là, le module œdométrique, Eoed, a été calculé grâce à l’Équation 3.3. Le module chargement 
déchargement, Eur, a été pris égal à 70 MPa afin d’être au plus proche de la courbe proposée par 
Sun et al (1988) comme le montre la Figure 4.15. 
 
  
Figure 4.15 - Courbe de réduction du module utilisée et courbe proposée par Sun et al. 
 
4.3.1.3 Récapitulatif des paramètres utilisés 

















Déformation en cisaillement 
Courbe utilisée par PLAXIS Courbe théorique proposée par Sun et Al (1988)
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Tableau 4.5– Paramètres utilisés lors de la modélisation avec le modèle HS Small du barrage 
Sannokai 




  (MPa) 35 





Indice des vides 0,5 Eur
ref
   (MPa) 70 
 0,56 m 0,5 
 7,07·10-4 0,7 2,5·10-4 
 0,46 G0
ref
 (MPa) 70 
 8,60·10-4 c (kPa) 100 
  






4.3.2.1 Déformation après le séisme 
4.3.2.2 Tremblement de terre N.12.2 
L’accélérogramme, ainsi que l’accélération spectrale, trouvés lors de la modélisation sont 
comparés à ceux mesurés à la crête du barrage et sont présentés, respectivement, à la Figure 4.16 
et la Figure 4.17. Il y est possible d’y observer une certaine cohérence au niveau des fréquences 





Figure 4.16 - Accélération à la crête du barrage réelle et trouvée lors de l’analyse tremblement de 
terre N.12.2 (avec le modèle HS Small) 
 
 
Figure 4.17 - Accélération spectrale mesurée et calculée de la crête du barrage Sannokai durant le 

























Accélération calculée à la crête du barrage
Accélération à la base du barrage





























La Figure 4.18 et la Figure 4.19 présentent respectivement la forme des déformations dans le 
barrage après le tremblement de terre. Les déformations observées sont très faibles. La forme de 
ces déformations semble tout à fait réaliste. 
 
 
Figure 4.18 - Forme des déformations horizontales après tremblement de terre dans le barrage 
Sannokai avec le modèle HS Small (No. 12.2) 
 
 
Figure 4.19 - Forme des déformations verticales après tremblement de terre dans le barrage 




4.3.2.3 Tremblement de terre N.13 
L’accélérogramme, ainsi que l’accélération spectrale, trouvés lors de la modélisation sont 
comparés à ceux mesurés à la crête du barrage et sont présentés, respectivement, à la Figure 4.20 
et à la Figure 4.21. Il y est possible d’y observer une certaine cohérence au niveau des fréquences 
et des amplitudes entre les réponses calculées et celles mesurées. La forme des déformations 
obtenue pour ce tremblement de terre étant similaires à celles présentées dans la section 
précédente elles ne seront représentées ici. 
 
 
Figure 4.20 - Accélération à la crête du barrage réelle et trouvée lors de l’analyse tremblement de 

























Accélération calculée à la crête du barrage, modèle HS Small (13)
Accélération à la base du barrage




Figure 4.21 - Accélération spectrale mesurée et calculée à la crête du barrage Sannokai 
durant le tremblement terre N. 13 (avec le modèle HS Small) 
 
4.4 Comparaison des résultats obtenus avec les modèles Mohr-
Coulomb et HS Small 
 
Le Tableau 4.6 compare les résultats trouvés avec les modèles Mohr-Coulomb et HS Small aux 
résultats réels mesurés sur le barrage Sannokai. Ceux-ci sont quelque peu différents mais leurs 
ordres de grandeur. Ce tableau permet de quantifier notamment les résultats trouvés et présentés 
précédemment. On remarque en particulier que les accélérations maximales calculées sont très 
proches de celles  mesurées, et donc le facteur d’amplification entre l’accélération maximale à la 
crête et à la base du barrage aussi. Les intensités d’Arias calculées lors des analyses sont quelque 
peu différentes de celles mesurées, mais leurs ordres de grandeur, tout comme ceux des facteurs 





























Mesurée (13) Calculée par le modèle HS Small
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Tableau 4.6 – Résultats trouvés lors de l’analyse avec les modèles Mohr-Coulomb (MC) et HS 
Small lors de l’analyse dynamique du barrage sont Sannokai comparés à ceux mesurés sur le 
chantier 
 Accélération 




























0,18 0,17 0,16 2,6 2,4 2,3 7,11 3,92 2,95 20,9 11,5 8,7 
No. 
13 
0,07 0,09 0,08 2,3 3,1 2,6 0,56 1,0 0,64 6,3 11,7 7,2 
 
La Figure 4.22 présente les accélérations calculées à la crête du barrage avec le modèle Mohr-
Coulomb et HS Small, et la Figure 4.23 les accélérations spectrales calculées par ces modèles 
pour le tremblement de terre No. 12.2. La Figure 4.24 présente les accélérations calculées à la 
crête du barrage avec le modèle Mohr-Coulomb et HS Small, et la Figure 4.25 les accélérations 
spectrales calculées par ces modèles pour le tremblement de terre No. 13. 
Dans ces figures il est possible de remarquer une très bonne cohérence entre les deux modèles, 
tant au niveau de l’accélération calculée à la crête que de l’accélération spectrale calculée elle 





Figure 4.22 - Comparaison des accélérations à la crête du barrage trouvées avec le modèle Mohr-
Coulomb et HS Small pour le tremblement de terre N. 12 
 
 
Figure 4.23 - Comparaison des accélérations spectrales à la crête du barrage trouvées avec le 


























Accélération réellement enregistrée à la crête (12.2)
Accélération calculée à la crête du barrage avec le modèle Mohr-Coulomb

























Spectre d'accélérations réel mesuré (12)
Spectre d'accélération calculé par le modèle Mohr-Coulomb




Figure 4.24 - Comparaison des accélérations à la crête du barrage trouvées avec le modèle Mohr-
Coulomb et HS Small pour le tremblement de terre N. 13 
 
 
Figure 4.25 - Comparaison des accélérations spectrales à la crête du barrage trouvées avec le 





























Accélération réellement enregistrée à la crête (13)
Accélération calculée à la crête du barrage avec le modèle Mohr-Coulomb




















Spectre d'accélérations réel mesuré (13)
Spectre d'accélération de la crête calculé par le modèle Mohr-Coulomb
Spectre d'accélérations de la crête calculé par le modèle HS Small
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Les différences entre les résultats calculés avec ceux mesurés peuvent être expliquées par 
plusieurs aspects : 
- Le barrage a été considéré homogène, ce qui n’est pas le cas, et ses paramètres ont été 
estimés à partir de valeurs typiques.  
- L’analyse numérique n’a pas la prétention de prédire l’exact comportement d’un 
ouvrage lors d’une analyse statique et donc à fortiori lors d’une analyse dynamique.  
- Il convient de souligner que l’analyse est ici réalisée en deux dimensions, l’effet des 
bords du barrage n’est donc pas considéré. 
- Enfin, le chargement appliqué est uni directionnel, alors que dans la réalité il est 
tridimensionnel. 
La prise en compte de tous ces paramètres incite donc à conclure, sur la cohérence et finalement 




Ce chapitre permet de valider l’utilisation du logiciel 2D PLAXIS 2011.02 lors d’analyse 
dynamique d’un barrage en terre. Il permet également de souligner qu’au vu de ces résultats, il 
peut être considéré comme acceptable de supposer que les modèles Mohr-Coulomb et HS Small 
permettent d’analyser le comportement typique d’un barrage en terre durant un séisme. 
Cependant, s’il met en avant que le modèle Mohr-Coulomb permet d’estimer de manière réaliste 
l’accélération à la crête du barrage des précautions devraient être prises vis-à-vis des 
déformations calculées par ce modèle. En effet, comme il a été vu à la section 2.2.2.2, le modèle 
Mohr-Coulomb utilisé par PLAXIS 2011.02 ne prend pas en compte l’ensemble des phénomènes 
qui se produisent dans le matériau lorsqu’il est soumis à une charge dynamique. Or, les 
déformations trouvées dans ce chapitre sont tout à fait similaires à celles trouvées avec le modèle 
HS Small, tant au niveau de la forme des déformations que de leur ordre de grandeur. Il convient 
de rappeler que cet ordre de grandeur est ici très faible (de l’ordre du millimètre), le matériau se 
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déforme donc très peu. Celui-ci reste donc dans le domaine élastique et l’hypothèse des petites 
déformations sur laquelle repose le modèle Mohr Coulomb est vérifiée.  
Enfin, il convient de souligner que le modèle Mohr-Coulomb converge pour un maillage plus 
grossier que pour le modèle HS Small. De plus, le temps de calcul associé avec le modèle Mohr-
Coulomb est largement inférieur à celui associé avec le modèle HS Small mais la résolution de 




 MODÉLISATION DU BARRAGE GARMROOD Chapitre 5
 
Le Chapitre 5 a pour but de vérifier que le logiciel 2D PLAXIS 2011.02 permet de modéliser de 
façon réaliste le comportement d’un barrage de grande hauteur avec un noyau en béton 
bitumineux lorsqu’il est soumis à un tremblement de terre. Dans ce chapitre un barrage ayant déjà 
été étudié dans la littérature a été modélisé. Le barrage Garmrood (situé en Iran) dont l’analyse 
sismique a déjà été réalisée (voir section 1.4.5) à l’aide du logiciel basé sur les différences finies 
FLAC 2D a été sélectionné (Feizi-Khankandi et al., 2009). 
Dans ce chapitre, et dans le reste du mémoire, les déplacements verticaux vers le haut du barrage 
seront considérés positifs, ceux vers la fondation du barrage négatifs, les déplacements 
horizontaux vers l’aval seront considérés positifs ceux vers l’amont négatifs. 
 
5.1 Feizi-Khakandi et al. (2009) 
 
5.1.1 Modélisation du barrage Garmrood 
Le barrage Garmrood, dont le plan de coupe est présenté à la Figure 5.1, est situé dans le nord de 
l’Iran. C’est un ACRD de 110 m de haut, ses pentes amont et aval ont une inclinaison respective 
de 1V : 1,8H et 1V :1,6H. Le barrage est constitué de quatre zones : le noyau bitumineux (d’une 
épaisseur d’un mètre), une fine transition, une transition grossière et l’enrochement.  
  
Figure 5.1 - Coupe du barrage Garmrood (1) Noyau en béton bitumineux (1 m), (2) Filtre 




Lors de leur étude, les auteurs ont modélisé trois matériaux dans le barrage : le matériau le plus 
grossier (l’enrochement), un matériau plus fin (la zone de transition) et le noyau en béton 
bitumineux. Le modèle du barrage utilisé est présenté à la Figure 5.2. Les modules de 
cisaillement de l’enrochement et de la zone de transition ont été calculés en se basant sur les 
équations de Kokusho et Esashi (1981) (Équation 1.8 et Équation 1.9). Les courbes de réduction 
du module en cisaillement et la variation du taux d’amortissement utilisées par Feizi-Khakandi et 
al. (2009) sont présentées à la Figure 5.3. Celui du béton bitumineux a été estimé grâce à des 
essais triaxiaux cycliques. Les propriétés dynamiques des matériaux sont présentées à l’Annexe 
1. 
 
Figure 5.2 – Maillage du barrage (Feizi-Khankandi et al., 2009) 
 
 
Figure 5.3 - Courbes de réduction du module en cisaillement et la variation du rapport 




Feizi-Khakandi et al. (2009) ont utilisé le logiciel de différences finies en deux dimensions FLAC 
développé par ITASCA (Itasca Consulting Group, 1998). Ils ont utilisé le modèle Duncan-Chang 
pour l’analyse statique et le modèle Mohr-Coulomb pour l’analyse dynamique. Ils se sont servis 
d’éléments quadrangulaires dont la taille maximale était de 2 m dans le sens vertical du barrage et 
de 5 m dans les autres directions, le maillage utilisé est présenté à la Figure 5.2. 
 
5.1.2 Analyse statique 
L’analyse statique a été menée après construction et après remplissage à l’aide d’un modèle 
hyperbolique. Le barrage a été divisé en 29 couches et sa construction a été modélisée par étapes. 
Le Tableau 5.1 présente les déformations maximales verticales et horizontales trouvées après 
construction et après remplissage par les auteurs. Après construction, une déformation maximale 
verticale de -1,5 m au centre du barrage et une déformation horizontale de 0,25 m au niveau de la 
pente aval (voir Figure 5.4). Les déformations maximales verticales et horizontales causées 
seulement par le remplissage sont respectivement, de -0,6 m au niveau amont de la crête et de 0,9 
m au niveau de la crête (voir Figure 5.5). 
 
Tableau 5.1 –Déformations maximales trouvées par Feizi-Khakandi et al. (2009) lors de l’analyse 
statique 




Après construction -1,5 0,25 





Figure 5.4 – Déformations verticales (à gauche) et horizontales (à droite) dans le barrage après 
construction (Feizi-Khankandi et al., 2009) 
 
 
Figure 5.5 - Déformations verticales (à gauche) et horizontales (à droite) dans le barrage après 




Figure 5.6 – Contraintes effectives horizontales engendrées par le remplissage (Feizi-Khankandi 
et al., 2009) 
 
5.1.3 Analyse dynamique 
Les auteurs ont appliqué au modèle un tremblement de terre d’une durée de 25 secondes et dont 
l’accélération maximale était de 0,54 g. À la fin de la sollicitation, un déplacement vertical 
maximal de -1,5 m a été calculé au niveau de la crête du côté amont. La répartition des 
déplacements verticaux dans la partie supérieure du barrage est présentée à la Figure 5.7. On note 
qu’au niveau de la crête un tassement se produit du côté amont du noyau et un léger soulèvement 
du côté aval. Les déformations en cisaillement dans le noyau et la zone de transition sont 
également présentées, comme le montre la Figure 5.8. Il est possible de noter que le noyau subit 
de faibles déformations en cisaillement alors que la zone de transition en subit de grandes ce qui 
engendre un comportement plastique du matériau. Enfin, l’accélération calculée à la crête du 
barrage est présentée à la Figure 5.9. Une amplification de 2,59 entre l’accélération à la crête et 




Figure 5.7 - Répartition des déplacements verticaux dans la partie supérieure du barrage (Feizi-
Khankandi et al., 2009) 
 
 
Figure 5.8 - Déformation en cisaillement dans le noyau et dans la zone de transition en fonction 





Figure 5.9 - Accélération calculée à la crête du barrage(Feizi-Khankandi et al., 2009). 
 
5.2 Modélisation réalisée avec le modèle HS Small 
 
5.2.1 Présentation de la modélisation réalisée 
Ce barrage a été modélisé à l’aide du logiciel 2D PLAXIS 2011.2. La modélisation de la 
géométrie du barrage est présentée à la Figure 5.10. 
 
Figure 5.10 - Modélisation du barrage réalisée. 
 
Lors de cette analyse, le modèle HS Small a été utilisé pour décrire le comportement de 
l’enrochement ainsi que de la zone transition. Le noyau en béton bitumineux est pour sa part 























Accélération à la crête Accélération  d'entrée
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Le tremblement de terre utilisé a été fourni par M. Feizi-Khakandi, auteur de l’article étudié, ce 
qui a permis de pouvoir faire une analyse comparative des résultats trouvés d’autant plus 
pertinente. Il est présenté à la Figure 5.11. Les caractéristiques de ce tremblement de terre sont 
présentées au Tableau 5.2. 
 
Figure 5.11 – Tremblement de terre utilisé lors de la modélisation 
 
Tableau 5.2 - Caractéristiques du tremblement de terre utilisé 












25 5,4 1,8 2,8 
 
5.2.2 Choix des différents paramètres 
Il est nécessaire de définir les différents modules (            ) pour utiliser le modèle. En se 
basant sur les propriétés statiques proposées dans l’article de Feizi-Khakandi et al. (2009) 
(présentées à l’Annexe 2), le module sécant, E50, a pu être déterminé pour la zone de transition 
ainsi que pour l’enrochement. Le module œdométrique, Eoed, a été calculé grâce à l’Équation 3.3. 






































corrélation entre les courbes de réduction du module en cisaillement et de l’amortissement 
hystérétique pour ces deux matériaux.  
La valeur de la déformation en cisaillement correspondant à 70% du module en cisaillement 
(    ) a été choisie de façon à assurer la plus grande cohérence possible entre les courbes de 
réduction du module en cisaillement et de l’amortissement présentées dans l’article de Feizi-
Khakandi et al. (2009) et en respectant l’ordre de grandeur de 1.10-4 à 2.10-4 comme le suggère la 
littérature (Brinkgreve et al., 2007). Ces courbes sont présentées à la Figure 5.12 et à la Figure 
5.13. Le module de cisaillement a été calculé à partir des équations de Kokusho et Esashi (1981) 
(Équation 1.8 et Équation 1.9) pour une pression de référence de 100kPa. 
Un amortissement de Rayleigh de 1% appliqué à la fréquence principale du tremblement de terre 
a été appliqué.  
 
Figure 5.12 - Courbes de réduction du module en cisaillement et de variation du rapport 











































Déformation en cisaillement 
G/G0 utilisé par PLAXIS
G/G0 utilisé par Feizi-Khakandi et al. (2009)
Amortissement utilisé par PLAXIS




Figure 5.13- Courbes de réduction du module en cisaillement et de variation du rapport 
d’amortissement utilisées et courbes proposées par Feizi-Khakandi et al. (2009) pour la 
transition. 
 
5.2.3 Récapitulatif des paramètres utilisés 
Les paramètres utilisés lors de cette modélisation sont résumés dans le Tableau 5.3 et le Tableau 
5.4. Lors de l’analyse, des modules de cisaillement statiques ont été utilisés pour modéliser le 
comportement de la transition et de l’enrochement. Ils ont été déterminés à partir du modèle 



















































Déformation en cisaillement 
G/G0 utilisé par PLAXIS
G/G0 utilisé par Feizi-Khakandi et al. (2009)
Amortissement utilisé par PLAXIS
Amortissement utilisé par Feizi-Khakandi et al. (2009)
116 
 
Tableau 5.3 – Paramètres utilisés lors de la modélisation avec le modèle HS Small du barrage 
Garmrood 
 Transition Enrochement 
Poids unitaire sec (kN/m3) 19 20 
Indice des vides 0,25 0,43 
 0,226 0,226 
 1,77.10-3 1,77.10-3 
E50
ref
  (MPa) 19,5 24 
Eoed
ref  
(MPa) 26,1 28,8 
Eur
ref
   (MPa) 200 150 





 (MPa) statique 16 30 
G0
ref
 (MPa) dynamique 393 346 
c (kPa) 0 0 
' (degré) 32,5 36,1 
' (degré) 3 4,5 
ur 0,3 0,3 







Tableau 5.4 – Paramètres statiques et dynamiques utilisés pour le noyau en béton bitumineux lors 
de la modélisation du barrage Garmrood 
 Statique Dynamique  Statique Dynamique 
Poids unitaire sec 
(kN/m3) 
24,2  0,45 
Indice des vides 0,03 G (MPa) 52 2,3·103 
 / 4,52 c (kPa) 0 1 000 
 / 3,54·10
-2 ' (degré) 17 
 
5.3 Analyse statique 
 
5.3.1 Résultats de l’analyse statique 
 
5.3.1.1 Analyse après construction 
L’analyse a été réalisée en construisant le barrage en 29 étapes. Les déformations horizontales 
sont présentées à la Figure 5.14, leur valeur maximale est de 0,22 m proche de la crête sur la 
pente amont. Il est possible de noter la symétrie très proche de ces déformations. De plus, on 
remarque que le centre du barrage et les pentes se déforment dans des directions opposées, ce qui 
est normal. Puisque ces déformations sont liées avec les déformations verticales, où un tassement 
se produit dans le barrage, les pentes se déforment donc dans la direction dans laquelle la 
résistance est la moins grande, le centre du barrage est lui compressé par cette déformation 
verticale. Comme le présente la Figure 5.15, le déplacement vertical maximal est de -5,4 m à la 
crête. Les déplacements verticaux calculés à la crête sont élevés à cause de la méthode employée 





Figure 5.14 - Déformations horizontales après construction dans le barrage Garmrood modélisé. 
 
 
Figure 5.15 - Déformations verticales après construction dans le barrage Garmrood modélisé. 
 
5.3.1.2 Analyse après remplissage 
Avant l’analyse tous les déplacements ont été réinitialisés à zéro. L’analyse a été réalisée en 
remplissant le barrage en 27 étapes. Le réservoir a une hauteur finale de 103 m. Comme le 
montre la Figure 5.17, les déformations horizontales ont une valeur maximale qui est de 0,46 m, 
proche de la crête sur la pente aval. La Figure 5.16 présente les déplacements verticaux. La valeur 
maximale est de 0,22 m sur la pente amont. La Figure 5.18 présente la répartition des contraintes 
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effectives horizontales dues au remplissage du réservoir, on y voit que les contraintes effectives 
horizontales sont relativement importantes en aval du noyau et en particulier au niveau de sa base 
et très faibles en amont. En aval, le matériau subit la pression du noyau, lui-même poussé par le 
réservoir, ce qui augmente les contraintes effectives (et totales, puisque les deux sont égales en 
aval). En amont, le matériau est saturé les contraintes effectives sont donc moins importantes.  
 










Figure 5.18 – Répartition des contraintes effectives horizontales dues au remplissage seulement 
dans le barrage Garmrood modélisé. 
 
5.3.2 Discussion 
Les résultats obtenus lors de l’analyse statique réalisée après construction du barrage diffèrent du 
comportement présenté par Feizi-Khakandi et al. (2009). Ces différences proviennent du type 
d’analyse statique réalisée. En effet, dans l’analyse réalisée par Feizi-Khakandi et al. (2009), 
lorsqu’une première couche est mise en place, ses déformations sont calculées. Lorsque la couche 
suivante est mise en place, celle-ci est placée jusqu’au niveau de son élévation désirée. Les 
déformations engendrées par cette nouvelle couche sont alors calculées. À la fin, un total de ces 
déformations est effectué. Dans PLAXIS 2011.02 ceci n’est pas possible. Chaque couche mise en 
place se déforme sous l’action de son poids. La couche suivante est mise en place au niveau de la 
couche déformée et non de l’élévation de la couche désirée. Autrement dit, la nouvelle couche 
subit une déformation due au tassement des couches précédentes avant même qu’elle ne soit mise 
en place. PLAXIS présente donc les mêmes déformations que si le barrage était construit en une 
fois et non par étape (voir section 3.2.6) 
Les résultats obtenus après remplissage sont eux vraisemblables et cohérents avec les résultats 
présentés par Feizi-Khakandi et al. (2009). Lors du remplissage la pente amont subit un 
soulèvement dû à l’effet de boulance, tandis que la crête à légèrement tendance à s’affaisser du 
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fait de la perte de résistance du matériau qui la soutient. Le côté aval subit, pour sa part, un 
tassement qui est engendré par la poussée du noyau. Les contraintes effectives horizontales sont 
similaires à celles proposées par Feizi-Khakandi et al. (2009) et sont en adéquation avec les 
phénomènes en jeu. 
Comme suggéré à la section 1.2.2.3, la cohésion du béton bitumineux a été prise nulle alors que 
Feizi-Khakandi et al. (2009) l’ont prise égale à 1 MPa. Ce qui peut expliquer, en partie, les 
différences entre les deux analyses après remplissage. Lors de l’étude il a été possible et de 
remarquer que la variation d’un tel paramètre entraîne une différence entre les résultats qui est 
non négligeable. 
 
5.4 Analyse dynamique 
 
5.4.1 Résultats de l’analyse dynamique 
La Figure 5.19 et la Figure 5.20 présentent respectivement les déformations horizontales et 
verticales à la fin du tremblement de terre. La déformation horizontale maximale est de 1,4 m et 
est située au niveau de la pente amont. On remarque qu’au niveau des pentes les déplacements 
horizontaux ont tendance à être dirigés vers l’extérieur du barrage. Une partie de la zone amont se 
déforme cependant vers l’aval, ce qui est normal puisque le noyau, sous la poussée du réservoir, 
se déforme dans ce sens. La déformation maximale verticale est de -2,4 m et est située au niveau 
de la crête du côté amont du noyau, c’est-à-dire du côté où le matériau est le moins rigide. La 
Figure 5.21 présente les déformations horizontales dans le noyau à la fin du tremblement de terre. 
On peut y remarquer deux choses : le noyau subit une déformation importante (0,84 m) vis-à-vis 
de sa largeur (1 m), le sens des déformations s’inverse légèrement en dessous du niveau du 
réservoir. La Figure 5.22 présente les déformations en cisaillement dans le noyau et dans la zone 
de transition en fonction de la hauteur. La zone de transition expérimente de grandes 
déformations en cisaillement, son comportement est donc plastique, le noyau subissant de très 
faibles déformations en cisaillement, il reste dans le domaine élastique. La Figure 5.23 présente  
l’accélération calculée à la crête du barrage. L’amplitude de l’accélération calculée est moins 
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importante que celle du signal d’entrée et est très inférieure à celle proposée par Feizi-Khakandi 
et al. (2009). Le Tableau 5.5 compare les données maximales obtenues après le tremblement de 
terre par Feizi-Khakandi et al. (2009) et celles calculées. Le facteur d’amplification des 
accélérations est le ratio entre la plus grande accélération à la crête et la plus grande accélération 
du tremblement de terre. Le facteur d’amplification des intensités d’Arias est le ratio entre 
l’intensité des accélérations à la crête du barrage et l’intensité du tremblement de terre. 
 









Figure 5.21 - Déformation horizontale dans le noyau après le tremblement de terre dans le 
barrage Garmrood modélisé. 
 
 
Figure 5.22 – Comparaison des déformations en cisaillement dans le noyau et dans la zone de 
transition en fonction de la hauteur 
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Accélération à la crête calculée par Feizi-Khakandi et Al. (2009) Accélération  d'entrée Accélération calculée à la crête
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5.4.2 Discussion 
L’analyse dynamique a été réalisée avec un réservoir plein et les déformations réinitialisées à 
zéro au début. La forme des déformations verticales et celle des déformations horizontales dans le 
barrage après le tremblement de terre semblent tout à fait réalistes ainsi que leurs valeurs. Feizi-
Khakandi et al. (2009) faisaient état d’une déformation verticale maximale de -1,5 m (soit 1,4% 
de la hauteur du barrage). Celle trouvée dans cette étude est de -2,4 m (soit 2,2% de la hauteur du 
barrage) ce qui est tout à fait cohérent et acceptable. La déformation horizontale maximale a été 
estimée à 0,84 m ce qui est également acceptable.Vers l’élévation de 90 m, le sens des 
déformations horizontales finales du noyau s’inverse. Cette inversion est due, entre autres, au 
tassement qui se produit du côté amont du noyau. C’est-à-dire que du côté amont il n’y a plus de 
matériau alors que du côté aval si et il exerce une poussée sur la paroi, d’où cette inversion. 
Les déformations en cisaillement dans le noyau et dans la zone de transition sont plus faibles que 
celles trouvées par Feizi-Khakandi et al. (2009). Cependant, les résultats sont cohérents et 
indiquent la même chose : la zone de transition est sujette à de grandes déformations plastiques, 
d’autant plus dans la partie supérieure du barrage, alors que le noyau en béton bitumineux 
demeure dans le domaine élastique. La différence entre les déformations peut s’expliquer par la 
différence de modèles utilisés. L’article de référence utilisait un modèle Mohr-Coulomb avec une 
valeur de l’amortissement fixe alors que dans la modélisation le taux d’amortissement augmente 
avec les déformations en cisaillement. Il apparaît donc logique d’obtenir moins de déformations 
en cisaillement dans le présent modèle. 
L’amplitude des accélérations calculées à la crête du barrage est très inférieure à celle trouvée par 
Feizi-Khakandi et al. (2009). L’accélération maximale est même inférieure à l’accélération 
maximale du tremblement de terre. Cette différence entre les résultats pourrait s’expliquer par la 
différence entre les modèles utilisés. En effet, Feizi-Khakandi et al. (2009) ont utilisé le modèle 
Mohr-Coulomb en se basant sur des modules de cisaillement déterminés à partir des équations de 
Kokusho et Esashi (1981). La modélisation réalisée se base sur un modèle hyperbolique dont les 
paramètres ont été déterminés d’après les paramètres utilisés dans l’analyse statique réalisée par 
Feizi-Khakandi et al. (2009). Ce modèle connaît dans son cheminement de contrainte une 
diminution de ses modules, mais aussi l’apparition de déformations plastiques. Ceci n’est pas le 
cas dans le modèle Mohr-Coulomb. De plus, dans le modèle utilisé, le module de cisaillement 
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diminue avec les déformations en cisaillement tandis que l’amortissement augmente. Le modèle 
utilisé représente donc une structure moins rigide et plus amortie que celle décrite par le modèle 
de l’article de référence. Il est donc normal d’obtenir une moindre amplification.  
Une analyse complémentaire a été réalisée afin de mieux comprendre les raisons de l’obtention 
de tels résultats. Celle-ci est présentée à l’Annexe 3. Cependant, celle-ci n’a pas permis d’obtenir 
une réponse définitive à savoir lequel des deux comportements est le plus probable et si les 
résultats obtenus avec PLAXIS 2011.02 sont, dans ce cas précis, réalistes. Une investigation plus 
poussée devrait être menée. En effet, il aurait pu être envisageable que, du fait de la sévérité du 
tremblement de terre, l’amortissement hystérétique atteigne rapidement son maximum et le 
module de cisaillement son minimum donnant ainsi une structure qui est très amortie et peu 
rigide. Mais, dans l’analyse complémentaire, l'étude réalisée avec le modèle Mohr-Coulomb de 
PLAXIS 2011.02 a montré des résultats très similaires à ceux trouvés avec le modèle HS Small. 
On note cependant que la réponse donne une amplification importante à la crête de l’intensité 
d’Arias. 
Même si des questions sur les accélérations calculées à la crête peuvent se poser, l’évaluation de 
la stabilité d’un tel ouvrage face à un hasard sismique doit être basée sur les déformations que cet 
ouvrage subit durant ledit hasard. Dans le cas présent, le comportement du barrage modélisé 




Ce chapitre a permis d’étudier la capacité de PLAXIS 2011.02 à modéliser le comportement 
statique et dynamique d’un barrage en enrochement avec un noyau en béton bitumineux durant 
un tremblement de terre. Cette analyse s’est basée sur une comparaison de l’étude statique et 
dynamique d’un tel barrage disponible dans la littérature.  
Plusieurs points ont été soulevés : 
- PLAXIS 2011.02 n’est pas capable de modéliser les déformations du barrage pendant 
sa construction de manière satisfaisante. 
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- Les résultats obtenus lors de l’étude statique après remplissage montrent une 
cohérence entre ceux présentés par Feizi-Khakandi et al. (2009) et ceux obtenus. Les 
différences qui apparaissent peuvent être attribuées à la différence entre les modèles 
du comportement des matériaux utilisés, les logiciels et les types de résolutions. 
- Les déformations obtenues lors de l’analyse dynamique sont cohérentes avec celles 
trouvées par Feizi-Khakandi et al. (2009).  
- Une différence majeure apparaît entre l’accélération à la crête calculée et celle trouvée 
par Feizi-Khakandi et al. (2009). L’accélération présentée par Feizi-Khakandi et al. 
(2009) pourrait être plus amplifiée par rapport à celle qui se produirait réellement. 
Cette grande amplification peut être attribuée au modèle élastique-plastique utilisé par 
les auteurs. D’ailleurs, en se basant sur l’amplification de l’intensité d’Arias, il est 
possible de noter que celle-ci est extrêmement élevée. Ce qui rejoint la théorie d’une 
accélération sur-amplifiée. 
- Cependant, les résultats obtenus lors de l’étude avec PLAXIS 2011.02 semblent trop 
amortis pour ce tremblement de terre. Des recherches complémentaires devraient être 
menées sur le sujet. 
- PLAXIS 2011.02 est, vraisemblablement, capable de modéliser correctement le 
comportement statique et dynamique d’un ACRD. À ce stade de l’étude, des réserves 




 ÉVALUATION DU COMPORTEMENT D’UN BARRAGE DE Chapitre 6
TYPE ACRD REPRÉSENTATIF 
 
Ce chapitre présente l’évaluation du comportement statique et sismique d’un barrage en 
enrochement avec un noyau en béton bitumineux représentatif (Hoeg, 1993; Wang & Hoeg, 
2009) de 115 m soumis à des tremblements de terre Nord-Américains. 
Dans ce chapitre, et dans le reste du mémoire, les déplacements verticaux vers le haut du barrage 
seront considérés positifs, ceux vers la fondation du barrage négatifs, les déplacements 
horizontaux vers l’aval seront considérés positifs ceux vers l’amont négatifs. 
 
6.1 Méthode d’analyse 
 
Deux types d’analyses ont été réalisés : des analyses analytiques et des analyses numériques. 
Parmi les analyses analytiques, réalisées à l’aide du module GÉO-SLOPE du logiciel 
GÉOSTUDIO 2010, on compte : une analyse statique de la stabilité du barrage, une analyse 
dynamique comprenant une analyse pseudostatique et une analyse du risque, et de la valeur, des 
déplacements permanents. Les analyses numériques ont été réalisées à l’aide du logiciel PLAXIS 
2011.02 et comprennent : une analyse statique des déformations dans le barrage et une analyse 
dynamique. 
 
6.2 Modélisation de l’ACRD représentatif 
 
6.2.1 Géométrie du barrage 
La section du barrage utilisée lors de l’étude est présentée à la Figure 6.1. Cette section a été 
modélisée à l’aide du logiciel 2D PLAXIS 2011.02. La modélisation du barrage est présentée à la  
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Figure 6.2. Sa hauteur est de 115 m et le réservoir est rempli à un niveau maximal de 110 m. Ses 
pentes amont et aval ont une inclinaison respective, de 1,6H :1V et de 1,45H :1V. Le barrage est 
composé de 5 matériaux : le noyau en béton bitumineux, une zone de transition fine, une zone de 
transition grossière, l’enrochement fin et l’enrochement grossier. Lors du remplissage les 
matériaux connaissent une diminution de leur résistance et de leurs propriétés, comme discuté à 
la section 1.2.3.3. Ainsi, chacun des matériaux granulaires a été modélisé par un matériau sec et 
un matériau saturé afin de mieux représenter cet effet. Lors de cette analyse, le modèle HS Small 
a été utilisé pour décrire le comportement des zones d’enrochements et de transitions. Le noyau 
en béton bitumineux a été décrit par le modèle Mohr-Coulomb. 
 
6.2.2  Propriétés des matériaux 
L’ensemble des propriétés des matériaux, permettant de décrire ces derniers à l’aide du modèle 
Duncan-Chang (voir la section 1.2.4.3), a été déterminé en se basant sur les valeurs typiques 
trouvées dans diverses sources de référence (Duncan et al., 1980; NGI, 1987; Nobari & Duncan, 
1972; Wang & Hoeg, 2009; Wang, Hoeg, & Zhang, 2010). Ces valeurs sont présentées à 
l’Annexe 4.  
 
6.2.2.1 Analyse analytique 
Lors des analyses analytiques réalisées à l’aide du module GÉO-SLOPE du logiciel 
GÉOSTUDIO 2010 le modèle Mohr-Coulomb a été utilisé. Les trois paramètres nécessaires pour 
l’analyse sont le poids volumique du matériau (), l’angle de frottement (') et la valeur de sa 
cohésion (c). Les paramètres utilisés dans l’analyse statique sont présentés dans le Tableau 6.1 et 
ceux utilisés pour l’analyse pseudostatique sont présentés au Tableau 6.2. Lors de l’analyse des 
déplacements permanents, les propriétés des matériaux statiques ont été utilisées à l’exception de 
la cohésion du béton bitumineux qui a été prise égale à 1 000 kPa. 
La surface de rupture du barrage étant typiquement située dans la partie proche de la surface d’un 
barrage en enrochement, l’angle de frottement pris en compte est l’angle de frottement pour de 

















Figure 6.2 - Modélisation de l’ACRD représentatif réalisée 
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21,50 0 49 Transition fine 
mouillée 
23,60 0 47 
Transition 
grossière sèche 
21,50 0 50 Transition grossière 
mouillée 
23,65 0 48 
Enrochement fin 
sec 
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6.2.2.2 Analyse numérique 
Il convient d’utiliser des modules de cisaillement différents lors des analyses statique et 
dynamique. En effet, le module de cisaillement dynamique est largement plus élevé que celui 
statique. Les modules de cisaillement statiques ont été déterminés à partir du modèle Duncan-
Chang. Les modules de cisaillement dynamique ont été calculés grâce à l’Équation 1.9, 
développée par Kokusho et Esashi (1981) pour les roches écrasées. Ils ont été calculés grâce à un 
indice des vides qui a été estimé à partir de la Figure 6.3 et à la pression de référence de 100kPa. 
Les courbes de réduction des modules en cisaillement et de l’amortissement hystérétique de 
chacun des matériaux sont présentées à l’Annexe 5. Les modules sécants et œdométriques ont été 
déterminés comme décrit à l’Annexe 2. 
Une limitation (‘cut-off’) a été utilisée au niveau de la dilatance du matériau. Un indice des vides 
maximal a été calculé pour chaque matériau équivalant à une augmentation de 1% du volume du 
matériau. Autrement dit, l’augmentation volumique du matériau associée à sa propriété de 
dilatance ne peut pas excéder 1%. 
Une limitation (‘cut-off’) fixée à 0 kPA a été utilisée pour l’enrochement afin de prévenir 
l’apparition de contraintes en tension.  Cette même limitation a été utilisée pour le béton 
bitumineux afin de prendre en compte le fait que la cohésion dans le matériau est nulle à l’état 
statique. Cette hypothèse est donc extrêmement conservatrice, car la cohésion dans le béton 
bitumineux est très élevée quand il est soumis à des conditions dynamiques. Elle a été faite pour 
étudier l’apparition de contrainte en tension à la fin du tremblement de terre, car elles pourraient 
entrainer l’apparition de fissures. 
Un amortissement de Rayleigh de 1% appliqué à la fréquence principale du tremblement de terre 
utilisé a été utilisé. 
Comme suggéré à la section 1.2.3, un angle de frottement moyen a été utilisé pour l’ensemble des 
matériaux. 
Les propriétés de la membrane en béton bitumineux ont été déterminées d’après l’article de Feizi-
Khakandi et al. (2009). 
L’ensemble des paramètres utilisés lors de cette modélisation sont résumés dans le Tableau 6.3, 




Figure 6.3 - Angle de frottement effectif en compression triaxiale de différents sols en fonction 
de l'indice des vides (U.S. Navy, 1971) dans (Holtz & Kovacs, 1991) 
 
Tableau 6.3 - Paramètres utilisés pour le noyau en béton bitumineux lors de la modélisation de 
l'ACRD représentatif 
 Statique Dynamique 
Poids unitaire sec 
(kN/m3) 
24,2 
Indice des vides 0,03 
 0,45 
G (GPa) / 2,3 
E(MPa) 150 / 
c (kPa) 0 1 000 


















21,5 21,5 20,5 20,0 
Indice des vides 0,15 0,18 0,22 0,25 
Indice des vides 
maximal 
0,162 0,192 0,232 0,263 
E50
ref
  (MPa) 168,5 121,5 75 58,5 
Eoed
ref
  (MPa) 108 73,1 34,5 27,2 
Eur
ref
  (MPa) 337 300 200 144 
m 0,55 0,55 0,55 0,55 
0,7 3.10
-4 2,5.10-4 1,5. 10-4 1. 10-4 
G0
ref





581 549 510 483 
c  (kPa) 0 0 0 0 
'  (degré) 42,6 43,6 43,7 43,8 
'  (degré) 10 10 10 10 
ur 0,25 0,2 0,06 0,07 




















23,6 23,65 22,5 22,5 
Indice des vides 0,15 0,18 0,22 0,25 
Indice des vides 
maximal 
0,162 0,192 0,232 0,263 
E50
ref
  (MPa) 161 119 71,5 54 
Eoed
ref  
(MPa) 107,7 75,3 36,3 27,4 
Eur
ref
  (MPa) 322 280 190 130 
m 0,55 0,55 0,55 0,55 
0,7 3.10
-4 2,5.10-4 1,5. 10-4 1. 10-4 
G0
ref





581 549 510 483 
c  (kPa) 0 0 0 0 
'  (degré) 40,3 41,3 41,4 41,4 
'  (degré) 10 10 10 10 
ur 0,25 0,185 0,04 0,06 





6.2.3 Récapitulatif des amortissements de Rayleigh choisis 
L’amortissement de Rayleigh a été déterminé dans toutes les modélisations à partir de la 
fréquence principale du tremblement de terre. Un amortissement de 1% a été retenu pour tous les 
matériaux granulaires (enrochements et transitions : fins et grossiers, secs et mouillés). Un 
amortissement de 20% a été retenu pour le béton bitumineux. L’ensemble des coefficients utilisés 
en fonction du tremblement de terre sont présentés dans le Tableau 6.6. 
 
Tableau 6.6 – Amortissements de Rayleigh utilisés lors des modélisations dynamiques de 
l’ACRD représentatif 
 Saguenay Northridge SMP Saguenay SMP Northridge 
Matériaux 
granulaires 
 2,513 0,465 1,571 0,289 
 1,59.10
-4 8,60.10-4 2,55.10-4 1,38.10-3 
Béton 
bitumineux 
 50,3 9,3 31,4 5,8 
 3,18.10
-3 1,72.10-2 5,09.10-3 2,77.10-2 
 
6.3 Charges sismiques utilisées  
 
Pour s’assurer qu’un ACRD pourrait être construit de façon suffisamment sécuritaire en 
Amérique du Nord, le modèle a été soumis à des tremblements de terre représentatifs de la côte 
est et de la côte ouest. La côte ouest est une zone sismique active, où le sous-sol rocheux est 
fracturé, et où des tremblements de terre de forte magnitude peuvent se produire. La côte est 
connait une activité sismique moins importante. Le sous-sol rocheux peut être en grande partie 
considéré comme non fracturé ce qui donne lieu, à des tremblements de terre de fréquence élevée 
et peu amortis. 
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Le tremblement de terre survenu au Saguenay (Québec, Canada), en 1988 (représentatif des 
tremblements de terre de la côte est) et le tremblement de terre survenu à Northridge 
(Californie,É.-U.), survenu en 1964 ont été retenus. Deux tremblements de terre fictifs, calculés à 
partir des deux tremblements de terre (Saguenay et Northridge) étudiés précédemment et 
représentant, du point de vue de l’intensité, les séismes maximaux probables (SMP) au Québec 
ont été analysés. 
 
6.3.1.1 Tremblement de terre Saguenay 1988 
En 1988, un tremblement de terre de magnitude 5,9 est survenu au Québec (voir Figure 6.4). 
L’accélération enregistrée par un sismomètre (station S16T) situé à 43 km de l’épicentre a été 
utilisée et est présentée à la Figure 6.5. Sa durée est de 25 secondes, son accélération maximale 
est de 1,29 g et sa fréquence principale est de 20 Hz.  
Ce tremblement de terre peut être considéré comme typique des zones faiblement sismique, c’est-
à-dire où le roc est faiblement fracturé, ce qui engendre une transmission de fréquence élevée 
ainsi qu’un plus faible amortissement de l’onde. 
 




Figure 6.5 - Accélération du tremblement de terre Saguenay enregistrée à la station S16T 
(Natural Resources Canada, 2003) 
 
6.3.1.2 Tremblement de terre de Northridge 1994 
En 1994, un tremblement de terre de magnitude 6,7 est survenu aux États-Unis d’Amérique à 
proximité de Los Angeles sur la côte ouest (voir Figure 6.6). L’accélération enregistrée par un 
sismomètre (station P0923) situé à 35 km de l’épicentre a été utilisée et est présentée à la Figure 
6.7. Sa durée est de 20 secondes, son accélération maximale est de 1,27 g et sa fréquence 
principale est de 3,7 Hz. 
 
 



























Figure 6.7 - Accélération du tremblement de terre Northridge enregistrée par la station P0923 
(PEER, 2005) 
 
6.3.1.3 SMP Saguenay – Séisme maximal possible au Québec  
Le tremblement de terre a été calculé grâce à la méthodologie présentée à l’Annexe 6 de façon à 
avoir l’intensité du séisme maximal probable au Québec, c’est-à-dire un séisme d’une magnitude 
de 7,5 (Adams & Halchnuk, 2003). L’ouvrage a été considéré comme étant situé à 30 km de la 
faille. 
Ce tremblement de terre a été calculé à partir du tremblement de terre Saguenay présenté à la 
section 6.3.1.1, dont la durée significative est d’environ 10 secondes (entre 1,5 secondes. et 11,5 
secondes.). Pour un tremblement de terre d’une magnitude de 7,5, la durée significative peut être 
estimée à 16 secondes (Kramer, 1996). 
Les facteurs utilisés pour le calcul sont présentés au Tableau 6.7. La Figure 6.8 présente le 
tremblement de terre SMP Saguenay, sa durée est de 40 secondes, son accélération maximale est 


































tremblement de terre 












0,18 2,58 1,6 3,02 
 
Figure 6.8 -Accélération du tremblement de terre SMP Saguenay 
 
6.3.1.4 SMP Northridge 
Afin de pouvoir comparer les deux tremblements de terre (SMP Saguenay et SMP Northridge), le 
tremblement de terre SMP Northridge a été calculé de façon à avoir la même intensité que le 
tremblement de terre SMP Saguenay. Autrement dit, le tremblement de terre a été calculé grâce à 
la méthodologie présentée à l’Annexe 6 et de manière à avoir l’intensité du séisme maximal 
probable au Québec, c’est-à-dire un séisme d’une magnitude de 7,5 (Adams & Halchnuk, 2003). 
L’ouvrage a été considéré à comme étant situé à 30 km de la faille.  
Ce tremblement de terre a été calculé à partir du tremblement de terre Northridge présenté à la 




























secondes). Pour un tremblement de terre d’une magnitude de 7,5, la durée significative peut être 
estimée à 16 secondes. (Kramer, 1996). 
Les facteurs utilisés pour le calcul sont présentés au Tableau 6.8. La Figure 6.9 présente le 
tremblement de terre SMP Northridge, sa durée est de 32 secondes, son accélération maximale 
est de 3,4 m/s2 et sa fréquence principale est de 2,3 Hz. 
 






tremblement de terre 











0,22 2,58 1,6 2,7 
 
Figure 6.9 - Accélération du tremblement de terre SMP Northridge 
 
6.3.1.5 Récapitulatif des caractéristiques des tremblements de terre utilisés 













































Saguenay 25 1,3 20,0 0,18 43 5,4 
Northridge 20 1,3 3,7 0,22 35 6,7 
SMP 
Saguenay 
40 3,9 12,5 2,58 30 7,5 
SMP 
Northridge 
32 3,4 2,3 2,58 30 7,5 
 
6.4 Analyse statique  
 
Une analyse statique a été réalisée avec les logiciels PLAXIS 2011.02 et GÉO-SLOPE 2010 à 
deux stades : après construction et après remplissage. PLAXIS 2011.02 a permis d’analyser le 
comportement du barrage (contraintes et déformations). La cohésion du béton bitumineux a été, 
pour l’analyse statique seulement, prise égale à 0 kPa comme le suggère la section 1.2.2.3. GÉO-
SLOPE 2010 a permis de déterminer la surface de rupture critique ainsi que le facteur de sécurité 
associé pour les pentes amont et aval. Les propriétés des matériaux sont présentées à la section 
6.2.2.1. 
 
6.4.1 Après construction 
6.4.1.1 Analyse avec PLAXIS 2011.02 
L’analyse a été réalisée en construisant le barrage par étapes. C’est-à-dire que le barrage a été 
divisé en 11 couches placées successivement. Dans cette analyse, le réservoir est vide, donc seuls 
les matériaux secs ont été employés. La Figure 6.10 présente la forme des déformations verticales 
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dans le barrage. Leur valeur maximale est de -1,9 m et située au niveau de la crête. Comme le 
montre la Figure 6.11, les déformations horizontales sont presque symétriques et leur valeur 
maximale est de -0,33 m au niveau de la pente amont du barrage proche de la crête. 
 
Figure 6.10- Déformations verticales dans l'ACRD représentatif après construction 
 
Figure 6.11 - Déformations horizontales dans l'ACRD représentatif après construction 
 
6.4.1.2 Analyse avec Géoslope 2010 
 Le réservoir est vide et seules les propriétés des matériaux secs ont été utilisées. La Figure 6.12 
et la Figure 6.13 montrent les surfaces de rupture amont et aval critiques dont les coefficients de 




Figure 6.12 - Surface de rupture statique aval critique de l’ACRD représentatif après construction 
 
Figure 6.13- Surface de rupture statique aval critique de l’ACRD représentatif après construction. 
 
6.4.2 Après remplissage 
 
6.4.2.1 Analyse avec PLAXIS 2011.02 
L’analyse a été réalisée en remplissant le barrage en 11 étapes. À chaque fois que le niveau de 
l’eau du réservoir saturait une couche d’un matériau, les propriétés de cette couche étaient 
remplacées par les propriétés mouillées du matériau. Le réservoir a une hauteur de 110m. La 
Figure 6.14 présente les déformations horizontales dans le barrage. Leur valeur maximale est de 
51 cm. La Figure 6.15 présente les déplacements verticaux dans le barrage. Leur valeur maximale 




Figure 6.14 - Déformations horizontales dues au remplissage seulement 
 
Figure 6.15 - Déformations verticales dues au remplissage seulement 
 
6.4.2.2 Analyse avec Géoslope 2010 
Le réservoir est rempli jusqu’à 110 m. Pour les matériaux se trouvant en amont du barrage et sous 
le niveau du réservoir les propriétés mouillées ont été utilisées. La Figure 6.16 montre les 
surfaces de rupture amont et aval critiques dont les coefficients de sécurité sont, respectivement, 




Figure 6.16- Surface de rupture statique amont critique de l’ACRD représentatif après 
remplissage. 
 
Figure 6.17-Surface de rupture statique aval critique de l’ACRD représentatif après remplissage 
 
6.4.3 Vidange rapide 
L’étude de la vidange rapide n’est pas nécessaire pour ce barrage. Celui-ci étant composé de 
matériau très perméable le niveau de l’eau dans le barrage descend en même temps que le niveau 
du réservoir. Il n’y a donc pas une force due à l’écoulement dans le barrage après que le niveau 
du réservoir ait baissé. 
 
6.4.4 Résumés des résultats 
Les résultats trouvés lors de l’analyse statique du barrage sont résumés au Tableau 6.10. 
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Tableau 6.10 - Déformations maximales et facteurs d'amplifications de sécurité calculés pour 
l'ACRD représentatif lors de l’analyse 








Après construction -1,90 -0,33 2,0 1,8 
Après remplissage -0,41 0,51 1,9 1,8 
 
6.4.5 Discussion 
Du fait de la méthodologie employée par PLAXIS 2011.02 lors de la construction par étapes du 
barrage, les résultats de l’analyse statique des déformations après construction sont jugés non 
représentatifs de la réalité. 
Le reste des résultats est jugé cohérent et vraisemblable. Les formes des déformations sont tout à 
fait analogues à celles trouvées au Chapitre 5. 
Après remplissage, des déformations apparaissent. Du côté amont, elles sont dues à l’effet de de 
mouillage,, du côté aval elles sont dues à la poussé de l’eau sur le noyau imperméable.  
Les géométries intérieure et extérieure du barrage sont plus que satisfaisantes par rapport à la 
sécurité statique globale de l’ouvrage. 
 
6.5 Analyse dynamique - méthode analytique 
 
Les analyses analytiques basées sur la méthode pseudostatique et la méthode des déplacements 




6.5.1 Analyse par la méthode pseudostatique 
Une analyse pseudostatique a été réalisée, comme décrite à la section 1.3.2.3, à l’aide du logiciel 
GÉO-SLOPE 2010. Les paramètres utilisés sont ceux présentés à la section 6.2.2.1 auxquels une 
réduction de 20% a été faite, le modèle utilisé est le modèle Mohr-Coulomb. L’option 
entrée/sortie du logiciel a été utilisée pour définir la zone de rupture de sorte qu’elle intersecte le 
noyau, la rendant ainsi critique vis-à-vis de la stabilité et de la fonctionnalité de l’ouvrage. 
L’hypothèse est ici posée qu’il n’y pas de génération de surpressions interstitielles dans le noyau 
en béton bitumineux qui engendrerait une perte de résistance de celui-ci, et que les déformations 
qu’il subit sont trop faibles pour engendrer une perte de résistance notable. 
Les accélérations maximales mesurées des quatre tremblements utilisés ont permis de calculer le 
coefficient pseudostatique. Ceux-ci sont retranscrits dans le Tableau 6.11. Ce tableau présente 
également les coefficients de sécurité trouvés pour les pentes amont et aval. Les surfaces de 
rupture associées sont présentées à l’Annexe 7. Cette méthode étant basée sur l’accélération 
maximale horizontale, les analyses menées pour les tremblements de terre Saguenay et 
Northridge sont identiques, la valeur de leur accélération maximale est identique. 
 
Tableau 6.11 – Présentation des coefficients pseudostatiques utilisés et des coefficients de 
sécurité des pentes amont et aval associés pour l’analyse de l’ACRD représentatif en fonction des 
différents séismes. 
         (
 
  ⁄
  k (g) Amont Aval 
Saguenay 1,3 0,066 1,29 1,24 
Northridge 1,3 0,066 1,29 1,24 
SMP Saguenay  3,9 0,195 0,87 1,02 
SMP Northridge 3,4 0,170 0,93 1,08 
 
Le code ACB recommande un facteur de sécurité minimal de 1,0 lors de l’analyse pseudostatique 




6.5.2 Analyse des déplacements permanents  
L’analyse des déplacements permanents a été réalisée comme présentée à la section 1.3.2.3.2 
pour la pente amont et la pente aval. Les surfaces critiques sont présentées pour les pentes amont 
et aval à la Figure 6.18 et à la Figure 6.19, le facteur de sécurité est égal à 1,0 pour un coefficient 
pseudostatique, respectivement, de 0,183 et 0,285. La pente amont est donc plus critique que la 
pente aval. La profondeur moyenne de la surface de rupture a été prise égale à 10 m et le poids 
moyen du matériau a été pris égal à 23,5 kN/m3. La valeur du spectre d’accélération du 
tremblement de terre,   , associée à 1,5 fois la période fondamentale a été calculée pour chacun 
des quatre tremblements de terre.  
 Les résultats sont présentés au Tableau 6.12 et au Tableau 6.13. 
 
 
Figure 6.18 –Surface de rupture critique amont de l’ACRD représentatif déterminée pour le 
coefficient pseudostatique le plus grand tel que le facteur de sécurité soit de 1,0. 
 
Figure 6.19 –Surface de rupture critique aval de l’ACRD représentatif déterminée pour le 






Tableau 6.12 - Résultats obtenus par la méthode des déplacements permanents pour la pente 







Magnitude 5,4 6,7 7,5 7,5 
Sa(Td) (g) 0,25 0,14 0,88 0,37 
Probabilité que les déplacements 
permanents soient nuls (%) : 
86 100 0 40 
Valeur des déplacements 
permanents (cm) : 
0,5 0,1 14,9 2 
Valeur minimale des déplacements 
permanents (cm) : 
0,2 0,1 7,7 1 
Valeur maximale des déplacements 
permanents (cm) : 
0,9 0,2 28,9 3,7 
 
Tableau 6.13 - Résultats obtenus par la méthode des déplacements permanents pour la pente aval 







Magnitude 5,4 6,7 7,5 7,5 
Sa(Td) (g) 0,18 0,26 0,66 0,63 
Probabilité que les déplacements 
permanents soient nuls (%) : 
100 99 18 23 
Valeur des déplacements 
permanents (cm) : 
0 0,2 4,0 3,1 
Valeur minimale des déplacements 
permanents (cm) : 
0 0,1 1,8 1,6 
Valeur maximale des déplacements 
permanents (cm) : 





Les facteurs de sécurité trouvés lors de l’analyse pseudostatique semblent indiquer que l’ACRD 
typique aura un comportement sécuritaire s’ils est soumis aux tremblements de terre Saguenay et 
Northridge. Cependant, si les tremblements de terre SMP Saguenay et SMP Northridge se 
produisent, la méthode indique que l’ACRD représentatif connaîtra une défaillance du côté 
amont. 
Ces résultats doivent être pris avec un jugement critique, notamment vis-à-vis de la méthode 
d’analyse pseudostatique : 
- Elle suppose que la charge sismique sera appliquée parfaitement dans l’axe du barrage 
au niveau de sa surface de rupture la plus critique, ce qui est très improbable dans la 
réalité. 
- Elle se base sur l’accélération maximale de surface. Or, un tremblement de terre peut 
avoir une accélération maximale élevée, mais ne pas être important. En effet, pour 
quantifier la force d’un tremblement de terre, la notion d’énergie est plus à même de 
décrire l’impact et l’importance d’un tremblement de terre. Par exemple, les 
tremblements de terre Saguenay et Northridge ont la même accélération maximale, 
mais l’énergie du tremblement de terre survenu à Northridge est 30 % plus importante 
que celui survenu à Saguenay. 
- Elle ne prend pas en compte la fréquence du tremblement de terre, c’est-à-dire la 
vitesse de chargement à laquelle est soumis l’ouvrage. Or, celle-ci joue un rôle 
important dans le comportement de l’ouvrage. 
- Elle ne prend pas en compte la durée du tremblement de terre étudié. 
Cette méthode permet donc d’obtenir des résultats rapides vis-à-vis du comportement dynamique 
de l’ouvrage, mais ses résultats doivent toujours être pris avec réserve. 
 
L’analyse des déplacements permanents réalisée sur les pentes amont et aval montre que selon le 
type de séisme considéré (côte est : Saguenay et SMP Saguenay ou côte ouest : Northridge et 
SMP Northridge) la pente critique n’est pas la même. Dans le cas des séismes de la côte est la 
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pente amont est plus critique et pour ceux de la côte ouest la pente aval est plus critique d’après 
cette méthode. Cependant, si la probabilité qu’à la fin du séisme les déplacements soient nuls est 
relativement faible, pour les séismes maximaux probables (SMP), la valeur des déplacements 
prédits est relativement faible. Les résultats laissent supposer que l’ouvrage ne connaîtra pas de 
déplacements permanents pouvant entraîner la ruine ou la défaillance de l’ouvrage. Même le 
déplacement permanent maximal de près de 30 cm, déterminé pour la pente amont pendant le 
tremblement de terre SMP Saguenay, reste tout à fait sécuritaire vis-à-vis de la largeur du noyau 
qui est de 1 m. 
À noter que cette méthode a été développée à partir de cas réels de séismes survenus sur la côte 
ouest. Il est donc possible de s’interroger sur la pertinence des équations utilisées pour des 
tremblements de terre de la côte est. 
 
6.6 Analyse dynamique – méthode numérique 
 
Dans la les paragraphes qui suivent les résultats des analyses numériques dynamiques sont 
présentés. Ils seront systématiquement présentés dans l’ordre des tremblements de terre suivant : 
Saguenay, Northridge, SMP Saguenay et SMP Northridge. 
La Figure 6.20, la Figure 6.27, la Figure 6.34 et la Figure 6.41 présentent l’accélération calculée à 
la crête du barrage et celle d’entrée pour chacun des tremblements de terre. De fausses 
résonances (‘spurious ringing’), qui seront appelées instabilités, sont présentent. Ces instabilités 
sont dues à la résolution numérique et sont donc non réalistes. De plus, elles rendent la lecture 
des accélérations difficiles. Afin d’améliorer la lecture des résultats, ces accélérations ont été 
filtrées selon la méthode présentée à l’Annexe 8. L’Annexe 9 présente les passes bandes utilisés 
pour l’opération de filtrage de chacune des accélérations calculées à la crête, les spectres des 
accélérations de Fourier calculées à la crête avant et après filtrage et l’accélération calculée à la 
crête après filtrage pour chacun des séismes utilisés dans cette section. 
La Figure 6.21, la Figure 6.28, Figure 6.35 et la Figure 6.42 présentent l’accélération calculée à la 
crête du barrage qui a été filtrée et celle d’entrée pour chacun des tremblements de terre. Ces 
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accélérations sont réalistes et permettent d’appréhender le comportement du barrage pendant 
chacun des séismes. 
La Figure 6.22, la Figure 6.29, Figure 6.36 et la Figure 6.43 présentent les déformations 
horizontales à la crête et à la base du barrage durant le tremblement de terre. Il est possible de 
noter que ces déformations sont très similaires entre les séismes Saguenay et SMP Saguenay et 
entre les séismes Northridge et SMP Northridge. On y remarque également que les déformations 
à la crête varient beaucoup durant le séisme et que les déformations à la fin du séisme ne sont pas 
les plus importantes. 
La Figure 6.23, la Figure 6.30, la Figure 6.37 et la Figure 6.44 présentent les déformations 
horizontales dans le noyau au cours du temps. Ces déformations sont de plus en plus importantes. 
Cependant, comme le montre  la Figure 6.30, les déformations maximales durant le séisme ne 
sont pas forcément les déformations finales. On note également que le noyau se déforme en 
totalité vers l’aval. Cependant les déformations dans la partie supérieure du noyau tendent à 
s’incliner dans le sens opposé. 
La Figure 6.24, la Figure 6.31, la Figure 6.38 et la Figure 6.45 présentent les déformations en 
cisaillements dans le noyau et les zones de transition amont et aval à la fin du tremblement de 
terre. On y observe que les déformations en cisaillement dans le noyau sous très faibles. Celui-ci 
reste donc dans le domaine élastique. À l’inverse, elles sont très importantes dans la zone de 
transition aval qui est donc le domaine plastique. En particulier, comme le montre la Figure 6.45, 
lors du tremblement de terre SMP Northridge le barrage expérimente dans sa zone de transition 
aval des déformations extrêmement sévères.  Enfin, elles sont très faibles dans la zone amont 
jusqu’à l’élévation de 100 m. Au-delà, de cette élévation la zone de transition amont expérimente 
des déformations en cisaillement significatives. 
La Figure 6.25, la Figure 6.32, la Figure 6.39 et la Figure 6.46 présentent les déformations 
horizontales à la fin de chacun des tremblements de terre. La Figure 6.26, la Figure 6.33, la 
Figure 6.40 et la Figure 6.47 présentent les déformations verticales à la fin de chacun des 
tremblements de terre. Dans les deux cas, déformations horizontales et verticales, on remarque 
que les formes des déformations sont identiques à la fin de chacun des quatre séismes. Seules les 
valeurs de ces déformations varient. Le séisme SMP Northridge est le séisme engendrant les plus 
grandes déformations. 
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6.6.1 Tremblement de terre Saguenay 
Les résultats trouvés lors du tremblement de terre Saguenay sont présentés ci-dessous. 
 
























































Figure 6.22 - Déplacements horizontaux à la crête et à la base de l’ACRD représentatif en fonction du temps pendant le tremblement de terre 
Saguenay 
 
Figure 6.23- Déformation horizontale du noyau de l'ACRD représentatif 
durant le tremblement de terre Saguenay en fonction du temps 
 
Figure 6.24 – Déformation en cisaillement dans le 
noyau de l’ACRD représentatif après le tremblement 
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6.6.2 Tremblement de terre Northridge 
Les résultats trouvés lors du tremblement de terre Northridge sont présentés ci-dessous. 
 























































Figure 6.29 - Déplacements horizontaux à la crête et à la base de l’ACRD représentatif en fonction du temps pendant le tremblement 
de terre Northridge 
 
Figure 6.30- Déformation horizontale du noyau de l'ACRD représentatif 
durant le tremblement de terre Northridge en fonction du temps 
 
Figure 6.31 – Déformation en cisaillement dans le 
noyau et la zone de transition de l’ACRD 
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6.6.3 Tremblement de terre SMP Saguenay 
Les résultats trouvés lors du tremblement de terre Saguenay sont présentés ci-dessous. 
 






















































Figure 6.36 - Déplacements horizontaux à la crête et à la base de l’ACRD représentatif en fonction du temps pendant le tremblement 
de terre SMP Saguenay 
 
Figure 6.37- Déformation horizontale du noyau de l'ACRD représentatif 
durant le tremblement de terre SMP Saguenay en fonction du temps 
 
Figure 6.38 – Déformation en cisaillement dans le 
noyau et la zone de transition de l’ACRD 
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6.6.4 Tremblement de terre SMP Northridge 
Les résultats trouvés lors du tremblement de terre SMP Northridge sont présentés ci-dessous. 
 
























































Figure 6.43 - Déplacements horizontaux à la crête et à la base de l’ACRD représentatif en fonction du temps pendant le tremblement 
de terre SMP Northridge 
 
Figure 6.44- Déformation horizontale du noyau de l'ACRD représentatif 
durant le tremblement de terre SMP Northridge en fonction du temps 
 
 Figure 6.45 – Déformation en cisaillement dans le 
noyau et la zone de transition de l’après le 
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Ce séisme (SMP Northridge) est le seul cas dans lequel où la limitation des contraintes en tension 
est utilisée dans le noyau. Autrement dit, c’est le seul cas dans lequel se développent des 
contraintes en tension plus grande que la résistance du béton bitumineux. Il convient en premier 
lieu de rappeler qu’une hypothèse a été faite les contraintes admissibles en tension durant 
l’analyse sismique et statique sont les mêmes et sont égales à 0 kPa, ce qui est faux. La Figure 
6.48 présente la localisation de tous les points en tension dans le noyau. On remarque deux 
choses : ceux-ci sont situés proche du niveau du réservoir, c’est-à-dire à l’endroit où la direction 
des déformations horizontales dans le noyau s’inverse, la tension ne se développe pas dans tous 
les nœuds du maillage situé sur une même élévation, autrement dit les contraintes en tensions 
développées sont relativement faibles et n’affectent pas le noyau sur toute sa largeur. Enfin, si 
une perte d’étanchéité devait se produire, les zones de transitions permettraient de drainer l’eau. 
De plus, leur répartition granulométrique permettrait de prévenir tout problème de suffusion. 
Dans son étude Wang (2008) présente une étude de perméabilité d’un béton bitumineux fissuré. 
Dans un cas, le débit de l’eau au travers ce béton bitumineux est de 800 mL/min-1 au 
commencement et de 3,5 mL/min-1 au bout de 20h. Autrement dit, l’autocicratrisation du noyau 
se fait en quelques heures. Une diminution du niveau réservoir pourrait cependant être faite afin 
de s’assurer de la sécurité de l’ouvrage. 
 
Figure 6.48 - Points de rupture en tension dans la partie supérieure de l'ACRD représentatif après 
le tremblement de terre SMP Northridge 
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6.6.5 Résumé des résultats 
Les déformations horizontales du noyau de l’ACRD représentatif à la fin des quatre séismes sont 
présentées à la Figure 6.49. On remarque que les déformations dans le noyau sont plus 
importantes pour les séismes Northridge et SMP Northridge que  pour respectivement, les 
séismes Saguenay et SMP Saguenay. La Figure 6.50 présente les déformations horizontales du 
noyau de l’ACRD représentatif à la fin des quatre séismes sommés avec les déformations 
horizontales dans le noyau après remplissage. En effet, dans l’analyse numérique pour étudier le 
comportement du barrage durant le séisme les déformations sont réinitialisées à zéro au début de 
l’analyse dynamique. Or, dans la réalité le noyau s’est déformé horizontalement suite au 
remplissage du réservoir. 
Les déformations en cisaillement de la zone de transition amont à la Figure 6.51. On remarque 
que la encore les déformations cisaillement dans la zone de transition amont sont plus 
importantes pour les séismes Northridge et SMP Northridge que  pour respectivement, les 
séismes Saguenay et SMP Saguenay. 
Le Tableau 6.14 résume les déformations maximales ainsi que les facteurs d’amplifications 
trouvés lors des quatre analyses. La des facteurs d’amplification ainsi que celles de l’accélération 
maximale et de l’intensité d’Arias à la crête correspondent aux accélérations filtrées. Ce tableau 
montre que lors du tremblement terre SMP Northridge, les déformations maximales horizontales 
et verticales mais aussi que l’accélération maximale à la crête et l’intensité d’Arias à la crête sont 
les plus importantes. Ceci confirme bien que c’est ce tremblement de terre qui le cas le plus 





Figure 6.49 – Déformations horizontales du noyau de l’ACRD représentatif à la fin des différents 
séismes 
 
Figure 6.50 – Comparaison des déformations horizontales du noyau de l’ACRD représentatif à la 
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Figure 6.51 – Déformations en cisaillement de la zone de transition amont de l’ACRD 
représentatif à la fin des différents séismes 
 
Tableau 6.14 - Déformations maximales, accélérations, intensité d'Arias et facteurs 



























Saguenay -0,04 -0,03 1,9 1,4 0,36 2,1 
Northridge -0,31 -0,42 3,0 2,4 2,34 11,0 
SMP 
Saguenay 
-0,74 -0,62 3,3 0,9 2,60 1,1 
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Northridge 
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D’après les résultats présentés, divers commentaires peuvent être faits : 
- Il est possible d’observer dans les figures présentant les accélérations à la crête du 
barrage des changements très rapides par moments dans le signal ainsi que des points 
de singularités. Ces changements peuvent être qualifiés d’instabilités et sont dus au 
modèle mathématique utilisé. À noter que ces instabilités numériques n’apparaissent 
pas avec le modèle Mohr-Coulomb. Le filtrage de ces signaux permet d’obtenir des 
résultats plus réalistes. 
- Lorsque la fréquence du tremblement de terre est élevée (Saguenay et SMP 
Saguenay), l’amplification du tremblement de terre à la crête est moins importante que 
quand la fréquence est plus basse. Il est possible de s’interroger sur la finesse du 
maillage permettant de transmettre correctement les ondes. Cependant, le maillage de 
la fondation permet de transmettre correctement l’onde jusqu’à la surface. Or, il est 
similaire voir plus grossier que le maillage utilisé dans le corps du barrage. Cette 
hypothèse peut donc être raisonnablement écartée. À priori, ce phénomène est 
principalement dû au changement très rapide de direction de la sollicitation. En effet, 
le barrage aura peu de temps pour se déformer dans le sens de la sollicitation, car la 
sollicitation suivante, qui est en sens inverse, sera déjà en train d’être propagée. Ceci 
est d’autant plus vrai que, comme il est possible de l’observer avec le tremblement de 
terre Saguenay et SMP Saguenay, plus l’amplitude de la sollicitation est grande moins 
chaque onde aura la possibilité d’agir sur le barrage. Ceci pourrait expliquer 
l’amplification relativement faible de l’accélération lors du tremblement de terre SMP 
Saguenay. 
- Il est possible de noter, du moins dans les cas étudiés, qu’une certaine relation existe 
entre l’intensité d’Arias calculée à la crête du barrage et les déformations finales. En 
effet, lors du séisme Saguenay, les déplacements à la fin du tremblement de terre sont 
faibles et l’intensité d’Arias calculée à la crête aussi. Or, lors du tremblement de terre 
SMP Northridge, les déformations finales et l’intensité d’Arias calculée à la crête sont 
grandes. Il est donc possible de constater que plus l’intensité d’Arias augmente plus 
les déplacements finaux augmentent. 
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- Les déformations horizontales dans le noyau sont presque linéaires jusqu’à une 
hauteur d’environ 100 m. Au-delà de cette hauteur, le sens des déformations à 
tendance à s’inverser. Cette déformation systématique vers l’aval du noyau est due à 
la poussée exercée par le réservoir sur la paroi. L’inversion correspond presque au 
niveau du réservoir, c’est-à-dire à la zone où la poussée du réservoir sur le noyau est 
faible ou nulle. 
- Dans le cas le plus critique, c’est-à-dire les déformations horizontales dans le noyau 
après le tremblement de terre SMP Northridge, des déformations de plus de un mètre 
sont prédites à la hauteur de 100 dans le noyau. Cela peut sembler important, mais 
cela correspond dans la réalité à une déformation de moins de 1 cm par mètre linéaire. 
Or, d’après les caractéristiques élastique et souple du béton bitumineux, cette 
déformation est donc acceptable. De plus, il n’y a aucune contrainte de tension en 
dessous de l’élévation 100 m. Il n’y a donc pas de risque de perte d’étanchéité en 
dessous de cette élévation. 
-  Le changement de direction des déformations horizontales dans le noyau après le 
tremblement de terre, légèrement en dessous du niveau du réservoir, engendre des 
contraintes de tensions du côté aval. Ceci pourrait entraîner une perte d’étanchéité. 
Cependant, il faut rappeler qu’une limitation des contraintes de tension de 0 kPa a été 
utilisée dans le noyau, ce qui est inexact durant une sollicitation dynamique puisque le 
béton bitumineux possède alors un comportement cohésif. Ces contraintes de tension 
restent inférieures à celles admissibles par le béton bitumineux, il n’y a donc pas de 
risque de fissuration en tension durant le séisme. Cette hypothèse conservative a été 
faite pour prendre en compte le comportement non cohésif du béton bitumineux à 
l’état statique. Des fissures pourraient donc apparaître après tremblement de terre 
puisque des déformations sont permanentes. Mais, même si c’était le cas la 
localisation aval de l’apparition de ces fissures serait moins critique que si elles se 
trouvaient en amont. De plus, ce phénomène est localisé à une élévation, c’est-à-dire 
un point précis. Or, à cette élévation, la pression de l’eau est relativement faible. Ainsi 
cette perte d’étanchéité, si elle se produisait, ne serait pas critique vis-à-vis de la 
sécurité de l’ouvrage. De plus, les fissures se résorberaient grâce à la propriété 
« d’autocicatrisation » du béton bitumineux. 
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- La représentation de la déformation horizontale du noyau en fonction du temps a 
permis de mettre en évidence que le moment où le noyau subit le plus de déformations 
n’est pas nécessairement à la fin du séisme. Autrement dit, le moment le plus critique 
n’est pas, nécessairement l’état final. 
- La présentation des déformations en cisaillement dans le noyau met en évidence que 
de plus grandes déformations en cisaillement apparaissent dans la zone de transition 
amont que dans le noyau ou que dans la zone de transition aval. Les déformations en 
cisaillement étant liées à la valeur du module en cisaillement du matériau, il est 
possible de conclure que la zone amont subit une perte de rigidité bien plus importante 
que la zone aval. De plus, cela suggère que cette zone amont entre dans le domaine 
plastique alors que le noyau et la zone de transition restent dans le domaine élastique. 
Puisque la zone de transition atteint le domaine plastique, il est normal d’y trouver de 
plus grandes déformations. 
- Les déformations en cisaillement dans la zone aval sont très faibles jusqu’à une 
élévation d’environ 100 m. Au-delà de cette élévation, la valeur de la déformation en 
cisaillement augmente. Ce résultat apparaît tout à fait naturel si l’on considère les faits 
suivants : la zone de transition aval est située contre le noyau. Or, ce noyau, à cause de 
la pression de l’eau qui s’exerce dessus, joue le rôle d’un mur n’autorisant pas de 
déformations en cisaillement. Lorsque, la pression de l’eau sur le noyau devient plus 
faible, voire nulle, les déformations en cisaillement peuvent alors se produire. 
- Les formes des déformations horizontales et verticales à la fin du tremblement de terre 
sont tout à fait cohérentes et plausibles. C’est-à-dire que les déformations horizontales 
maximales sont situées proche des pentes, comportement classique des ouvrages en 
enrochement. Les déformations horizontales situées en aval sont également 
influencées par la poussée exercée par le déplacement du noyau. Ceci étant dût, 
comme vu précédemment, à la poussée du réservoir. Pour ce qui est des déformations 
verticales, la majorité des déformations apparaissent à la crête au niveau amont. Dans 
cette région, comme il a été montré précédemment, les matériaux subissent une perte 




- Les valeurs de déformations maximales trouvées à la fin de chaque séisme sont 
relativement faibles et donc acceptables vis-à-vis de la sécurité de l’ouvrage. 
Exception faite, bien sûr, de celles trouvées pour le séisme SMP Northridge. Mais, 
même pour ces valeurs, il a été montré que les déformations horizontales dans le 
noyau subies au cours de ce séisme n’entraineraient pas de perte d’étanchéité ou de 
stabilité importante. Pour ce qui est des déformations verticales, elles sont 
relativement importantes du côté amont de la crête, mais reste inférieur à la revanche 
du barrage qui est de 5 m. Si un tel séisme devait se produire, des dégâts importants 
pourraient donc être subits par l’ouvrage, pouvant nécessiter des réparations. 




Une analyse statique et dynamique d’un ACRD représentatif ont été menées à l’aide du logiciel 
PLAXIS 2011.02 et de GÉO-SLOPE 2010. L’analyse statique a permis de mettre en évidence les 
points suivants : 
- L’ACRD, dont la coupe typique a été choisie de manière représentative vis-à-vis des 
divers ACRD existants, possède une géométrie intérieure et extérieure lui permettant 
d’avoir un comportement sécuritaire durant sa construction et après son remplissage. 
- La méthode d’analyse de PLAXIS 2011.02 lors de la phase de construction par étape 
ne permet pas de modéliser la distribution des déformations dans le barrage. En effet, 
lors de la construction par étape le logiciel, mais en place une couche d’une épaisseur 
donnée et non pas une couche jusqu’à une élévation donnée. Ainsi chaque nouvelle 
couche subit les déformations, verticales notamment, des couches précédentes. Ce 




Une analyse dynamique de l’ouvrage a également été menée. Cette analyse comprenait : une 
analyse pseudostatique, une étude des déplacements permanents et une analyse numérique basée 
sur la méthode des éléments finis. Elle a permis de mettre en évidence les points suivants : 
Pour la méthode pseudostatique : 
- La méthode est une technique empirique ne permettant pas de prendre en compte le 
réel impact du tremblement de terre sur l’ouvrage. 
- Les résultats de l’analyse pseudostatique sont pourtant relativement cohérents avec les 
résultats trouvés avec l’analyse numérique à savoir que la pente amont est plus 
critique que la pente aval et qu’un problème de stabilité de l’ouvrage ne se pose que 
pour les séismes maximaux probables (SMP Saguenay et SMP Northridge). 
- La méthode reste donc un moyen d’évaluation de la stabilité dynamique rapide et 
performant, mais dont la grande imprécision doit toujours être prise en compte. Un 
jugement critique doit toujours y être porté. 
Pour l’analyse des déplacements permanents : 
- En terme de probabilité de déplacements permanents, la méthode a permis d’obtenir 
des résultats relativement comparables à ceux trouvés par l’analyse numérique à 
savoir que les séismes Saguenay et Northridge n’auront que peu d’impact sur la 
structure tandis que les deux séismes maximaux probables pourraient engendrer des 
déplacements permanents. 
- Cependant, les valeurs calculées par cette méthode, qui lorsqu’elle fut développée 
présentait de bonnes cohérences avec la réalité, et par la méthode numérique sont très 
différentes. 
- Cette méthode a été développée pour des séismes de la côte ouest Nord-Américaine. 
Des doutes peuvent donc être émis quant à son aptitude à modéliser l’impact de 
tremblements de terre de la côte est qui, comme il l’a été montré dans cette étude, 
présentent des caractéristiques très différentes. 
L’analyse numérique par la méthode des éléments finis : 
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- Cette méthode a permis d’étudier le comportement de l’ouvrage quand il est soumis à 
différents séismes. Le comportement du matériau de l’ouvrage a été modélisé à l’aide 
de modèle complexe tendant à représenter de façon réaliste les phénomènes mis en 
jeu. 
- Les résultats obtenus tendent à accorder un comportement sécuritaire de l’ouvrage 
durant un tremblement de terre. 
- Ils tendent également à souligner que deux caractéristiques d’un tremblement de terre 
influent sur le comportement de l’ouvrage : son intensité d’Arias et sa fréquence. Plus 
son intensité et sa fréquence sont élevées plus l’ouvrage subira de dommages. 
- Il convient de rappeler que cette méthode n’a pas pour ambition de prédire le 
comportement réel et exact de l’ouvrage durant de telles sollicitations, mais de 
permettre d’avoir une vision du comportement global de l’ouvrage. Les résultats 
obtenus sont donc à prendre, comme tous résultats issus de modèles physiques et 





Le but principal de ce travail était d’étudier le comportement sismique d’un barrage en 
enrochement avec un noyau en béton bitumineux de grande hauteur. Plus particulièrement, 
d’étudier le comportement d’un tel ouvrage lorsqu’il est soumis à des tremblements de terre de la 
côte est et de la côte ouest du continent nord-américain. En effet, peu d’études ont été publiées 
sur l’analyse dynamique d’un tel ouvrage et aucune ne s’intéressait spécifiquement à de tels 
tremblements de terre. La raison à cela est que seulement deux de ces barrages, à l’heure actuelle, 
existent en Amérique du Nord. 
Pour ce faire, le logiciel PLAXIS 2011.02 a été retenu, car il propose un modèle, relativement 
complexe, qui tend à modéliser de manière réaliste le comportement d’un matériau : le modèle 
« HS Small ». Une première étude a été menée qui confrontait les résultats trouvés par le modèle 
Mohr-Coulomb et le modèle HS Small à ceux mesurés sur un barrage réel pendant un 
tremblement de terre. Les conclusions suivantes ont pu être faites : 
- Les deux modèles permettent d’obtenir des résultats similaires au niveau de 
l’accélération calculée à la crête. Ces résultats sont cohérents au niveau de l’amplitude 
et de la fréquence avec ceux mesurés pendant le séisme. 
- PLAXIS 2011.02 et en particulier le modèle HS Small permettent donc de modéliser 
le comportement d’un barrage soumis à un séisme. 
Une étude comparative avec un article de la littérature a alors été effectuée, afin de vérifier 
l’aptitude du logiciel et du modèle à modéliser un ACRD. Les conclusions suivantes ont pu être 
faites : 
- PLAXIS 2011.02 ne permet pas de représenter correctement les déformations 
statiques dans le barrage après construction. 
- Les résultats concernant les déformations dans le barrage à la fin du séisme sont tout à 
fait en adéquation avec ceux présentés par Feizi-Khakandi et al. (2009). 
- Les résultats concernant l’accélération calculée à la crête divergent de ceux présentés 
par Feizi-Khakandi et al. (2009). Plusieurs raisons à cela peuvent être soulevées et 
notamment les modèles utilisés. En particulier le fait que leur modèle utilise un 
module constant et alors que le modèle HS Small simule une diminution du module 
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avec les déformations. Une comparaison de l’amplification d’un point de vue 
énergétique suggère que les résultats de l’article de référence surestiment largement 
l’accélération à la crête. 
- Diverses analyses ont permis de montrer que les résultats obtenus avec PLAXIS 
2011.02 présentent une cohérence entre eux. Le séisme utilisé dans ce cas semble être 
la raison des résultats obtenus. 
- La stabilité de l’ouvrage étant contrôlée par les déformations qui se produisent en son 
sein, le logiciel et le modèle ont été jugés adéquats pour réaliser une analyse 
dynamique de ce type de barrage. 
L’analyse d’un ACRD représentatif de ceux existant à travers le monde a alors été réalisée. Dans 
un premier temps, l’analyse statique de celui-ci est présentée, puis elle suivit de l’analyse 
dynamique à l’aide de méthodes analytiques. Finalement, l’analyse dynamique numérique est 
présentée. Elle présente les résultats trouvés pour quatre séismes différents (deux représentatifs 
de la côte est, deux représentatifs de la côte ouest) : deux réels qui ont été enregistrés et deux 
représentants simulant les séismes sévères ayant la même intensité que le séisme maximal 
probable au Québec. Les conclusions suivantes ont pu être faites : 
- Le comportement global du barrage est satisfaisant. Même s’il risque de subir des 
déformations résiduelles, notamment lors de séismes sévères, les analyses numériques 
et analytiques indiquent que le barrage demeure sécuritaire en tout temps. 
- Des réparations pourraient cependant être nécessaires au niveau de la crête. 
- Le noyau étant souple, il pourra subir les déformations engendrées par le séisme sans 
perdre son étanchéité de façon importante ou majeure. La zone située légèrement en 
dessous du réservoir pourrait, pour sa part, voir apparaître des fissures de tensions 
après le tremblement de terre. Cependant, cette zone étant relativement proche du 
niveau du réservoir et le fluage du matériau, permettant de refermer les fissures, 




- Un ACRD pourrait donc avoir un comportement acceptable s’il est soumis à des 
tremblements de terre nord-américain. Ce type de barrage est donc une option 
intéressante pour ce continent. 
Plusieurs champs de réflexion ont pu être soulevés par la réalisation de ce mémoire : 
- En premier lieu, il serait très intéressant de développer une base de données d’analyse 
sismique d’un large nombre de séisme et de barrage ACRD de géométries différentes 
et si possible en utilisant des logiciels différents. 
- Il serait également pertinent d’étudier l’influence d’un noyau incliné notamment sur 
les déformations horizontales à la fin du séisme et en particulier sur le phénomène 
d’inversion du sens des déformations proche de l’élévation du réservoir. 
- Les barrages ayant une espérance de vie pouvant atteindre plusieurs siècles, il pourrait 
être intéressant d’étudier le comportement d’un ACRD ayant déjà subis des 
déformations durant un tremblement de terre subir un second tremblement de terre. En 
prenant bien évidemment en compte des séismes ayant statistiquement une probabilité 
significative de se produire dans un laps de temps égal à la durée de vie du barrage. 
- Le développement du calcul de l’intensité d’Arias à la crête du barrage et du facteur 
d’amplification entre l’intensité d’Arias à la crête et à la base, pourrait permettre de 
donner plus d’information sur le comportement du barrage que celle fournie par le 
facteur d’amplification de l’accélération. Il serait éventuellement possible de 
développer une technique analytique permettant d’estimer le comportement du 
barrage, et en particulier les déformations horizontales dans le noyau, à partir de ce 
paramètre et de la fréquence du séisme. 
-  Lors des analyses sismiques, des instabilités apparaissent au niveau de l’accélération 
à la crête qui ne sont pas réalistes. Ces instabilités sont, vraisemblablement, dues au 
modèle utilisé et plus particulièrement à sa résolution mathématique. De plus grandes 
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Annexe 1 – Propriétés des matériaux utilisées dans l’article de 
référence 
Le Tableau A1.1 présente les propriétés statiques des matériaux utilisées dans l’article de 
référence lors de l’analyse du barrage Garmrood après construction et après remplissage du 
réservoir. Le Tableau A1.2 présente les propriétés dynamiques des matériaux lors de l’analyse 
sismique du barrage. 
 










Transition 19 / / 200 150 400 0,40 0,5 0,7 0 35 3 
Enrochement 20 / / 400 250 700 0,65 0,5 0,7 0 40 4,5 
Béton 
bitumineux 
24,2 150 0,3 / / / / / / 0 1 17 
 
Tableau A1.2 Propriétés dynamiques des matériaux utilisées dans l’article de référence 
 
Béton 




) 24,2 19 20 19 
Porosité 0,03 0,2 0,3 0,2 
 0,45 0,3 0,25 0,3 
Gmax (MPa) 2 300     
     −   2
     
    
   
      
     −   2
     
    
                
      
Amortissement 
(%) 




Annexe 2 – Détermination des modules en sécant et œdométrique de 
référence 
Les modules sécants,    
   , et œdométrique,     
   , utilisés dans le modèle HS Small peuvent 
être déterminés à partir du modèle Duncan-Chang, tel que décrit à la section 1.2.4.3.  
À partir de ce modèle, il est possible de calculer le module initial,   , pour la pression de 
référence,     , qui fut prise tout au long de l’étude égale à 100kPa, comme le montre l’Équation 
1.21. Il est ensuite possible de déterminer le m sécant,    
   , à partir de l’Équation A2.1 
proposée par le manuel de PLAXIS (PLAXIS, 2010) : 
   
     
 −   
 
Équation A2.1 
Le module œdométrique correspond à la valeur du module tangent lors d’un essai œdométrique à 
soumis à un chargement égal à la pression de référence. Lors d’un essai de ce type, les contraintes 








avec   
  et  3
  sont les contraintes effectives dans le matériau dues respectivement au chargement 
et à la réaction du moule,    est le coefficient des terres au repos qui peut être calculé à partir de 
l’Équation 1.23. 
 
La valeur du module œdométrique,     
   , sera donc la valeur du module tangent pour une 
pression de confinement égale à  3
  et un chargement   




Annexe 3 – Étude complémentaire du barrage Garmrood 
Il a été vu au Chapitre 5 que les résultats trouvés lors de l’analyse dynamique avec PLAXIS 
2011.02 donnaient des résultats différents que ceux présentés dans l’article de référence de Feizi-
Khakandi et al. (2009). En particulier, l’accélération calculée à la crête du barrage était moindre 
que celle attendue. Plusieurs hypothèses peuvent être faites pour expliquer ces résultats : 
- Le barrage Garmrood n’a pas été correctement modélisé. 
- Le modèle HS Small ne permet pas de modéliser le comportement du barrage. 
- Le logiciel ne permet pas de modéliser le comportement du barrage durant ce 
tremblement de terre. 
- Les résultats sont corrects pour ce tremblement de terre. 
 
Les analyses suivantes ont été réalisées afin de vérifier chacune de ces hypothèses : 
- Application du tremblement de terre Northridge à la modélisation du barrage Garmrood. 
- Application du tremblement de terre NESA à la modélisation de l’ACRD représentatif. 
- Modélisation du barrage Garmrood à l’aide du modèle Mohr-Coulomb et application du 































Figure A3.2 – Accélération calculée à la crête de l’ACRD représentatif lorsqu’il est soumis au tremblement de terre fourni par 



























Figure A3.3 – Accélération filtrée calculée à la crête de l’ACRD représentatif lorsqu’il est soumis au tremblement de terre 



























Figure A3.4 – Passe bande utilisé pour filtrer l’accélération à la crête de l’ACRD représentatif 
soumis au tremblement de terre Feizi-Khakandi et al. (2009) 
 
Figure A3.5 – Spectre d’amplitude de Fourier de l’accélération calculée à la crête de l’ACRD 
représentatif soumis au tremblement de terre fourni par Feizi-Khakandi et al. (2009) non filtré 
 
Figure A3.6 – Spectre d’amplitude de Fourier de l’accélération calculée à la crête de l’ACRD 














































































Figure A3.6 – Accélération calculée à la crête de l’ACRD représentatif lorsqu’il est soumis au tremblement de terre fourni par 




























Figure A3.7 – Comparaison des accélérations calculées à la crête du barrage Garmrood lorsqu’il est soumis au tremblement de 



























Accélération calculée à la crête avec le modèle HS Small Accélération calculée à la crête avec le modèle Mohr-Coulomb
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Il est possible de remarquer que l’accélération à la crête du barrage Garmrood soumis au 
tremblement de terre Northridge (Figure A3.1) est amplifiée par rapport au l’accélération 
maximale du séisme d’entrée. La valeur du coefficient d’amplification est de 2,1, ce qui est un 
coefficient usuel. 
Lorsque l’ACRD représentatif est soumis au tremblement fourni par Feizi-Khakandi et al. (2009) 
(Figure A3.3 et Figure A3.7), l’amplification de l’accélération à la crête est faible, et ce, quel que 
soit le modèle HS Small ou Mohr-Coulomb. La valeur maximale de l’accélération calculée à la 
crête est inférieure à celle du séisme d’entrée. Le facteur d’amplification de l’accélération est 
donc inférieur à 1. 
L’accélération calculée à la crête du barrage Garmrood avec le modèle HS Small (Figure A3.2) a 
été filtrée afin d’éliminer les instabilités calculées par le modèle, selon la méthodologie décrite à 
l’Annexe 8. Le passe bande utilisé est présenté à la Figure A3.4. Les spectres d’amplification 
avant et après filtrage sont présentés respectivement à la Figure A3.5 et à la Figure A3.6. 
Il donc de possible de faire les conclusions suivantes : 
- La modélisation du barrage Garmrood telle que réalisée dans ce mémoire permet de 
prédire de manière réaliste le comportement d’un ACRD durant un tremblement de terre. 
- Le modèle HS Small n’est pas la raison des résultats obtenus, car ceux obtenus avec le 
modèle Mohr-Coulomb sont similaires. 
- Cette étude ne permet pas de conclure de manière définitive si les résultats sont réalistes 
ou non. Pour ce faire une étude utilisant un autre logiciel devrait être réalisée. Cependant, 
vu que l’ensemble des autres modélisations donnent des résultats réalistes, que les 
déformations trouvées lors de la présente étude complémentaire, et dans les autres 
modélisation sont cohérentes et réalistes, un crédit peut être donné à ces résultats. 
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Annexe 4 - Propriétés des matériaux utilisées dans l’analyse de l’ACRD représentatif pour le 
modèle Duncan-Chang 
Le Tableau A4.1 présente les propriétés du modèle Duncan et Chang des matériaux utilisées lors de l’analyse numérique de l’ACRD 
représentatif. 
 












K Kur n Rf Kb m 
Transition fine sèche 21,50 0 49 7 2 500 3 325 0,20 0,65 1 650 0,15 
Transition fine mouillée 23,60 0 49 7 2 300 3 100 0,18 0,60 1 550 0,13 
Transition grossière sèche 21,50 0 50 7 1 800 3 000 0,25 0,65 1 000 0,25 
Transition grossière 
mouillée 
23,65 0 50 7 1 700 2 800 0,23 0,60 900 0,23 
Enrochement fin sec 20,50 0 50 7 1 200 2 000 0,45 0,75 450 0,30 
Enrochement fin mouillé 22,50 0 50 7 1 100 1 900 0,40 0,70 400 0,25 
Enrochement grossier sec 20,00 0 50 7 900 1 440 0,45 0,70 350 0,20 
Enrochement grossier 
mouillé 





Annexe 5 - Courbes de réduction du module d'amortissement et amortissement utilisées pour 
les matériaux granulaires de l'ACRD représentatif 
 
Figure A5.1 - Courbes de réduction des modules en cisaillement et amortissements hystérétiques utilisées par PLAXIS pour les 









































Déformation en cisaillement 
G/G0 utilisé pour la transition fine G/G0 utilisé pour la transition grossière
G/G0 utilisé pour l'enrochement fin G/G0 utilisé pour l'enrochement grossier
Amortissement utilisé pour la transition fine Amortissement utilisé pour la transition grossière
Amortissement utilisé pour l'enrochement fin Amortissement utilisé pour l'enrochement grossier
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Annexe 6 – Calcul du tremblement de terre maximal possible  
La durée significative d’un tremblement de terre dépend de la magnitude du séisme (Kramer, 
1996). L’auteur considère significative la durée durant laquelle les accélérations du tremblement 
de terre considéré sont supérieures à 0,5 m/s2. Le pas de temps de ces tremblements de terre doit 
être multiplié par le ratio entre la durée significative du tremblement de terre visé et la durée 
significative du tremblement de terre réel. 
L’intensité de du tremblement de terre avec le pas de temps modifié a été calculée grâce à 
l’Équation A6.1. 
   
 
   
 ∫  
2     
Équation A6.1 
Comme le suggère Kramer (1996) , l’intensité correspondant à un tremblement de terre pour une 
magnitude et une distance à la faille données peut être calculée à partir de l’Équation A6.2 
(Wilson, 1993). 
           −         −    −              −    
Équation A6.2 
avec          l’intensité du tremblement de terre dans deux directions orthogonale (m/s),    
le moment de magnitude du tremblement de terre,   le coefficient d’absorption élastique pris par 
défaut à   =0,   √ 2   2 avec D (km) la distance la plus proche de la faille et   un 
coefficient correctif pris par défaut à         ,   la probabilité de dépassement pris par défaut 
     . 
 
La racine carrée du ratio entre l’intensité recherchée et l’intensité calculée avec l’Équation A6.2 
est le coefficient par lequel doivent être multipliées les accélérations du tremblement de terre de 




Annexe 7 – Surfaces de rupture critique trouvées lors de l’analyse 
pseudostatique de l’ACRD représentatif pour les différents 
tremblements de terre menée à l’aide de GÉO-SLOPE 2010 
 
Tremblement de terre Saguenay et northridge k = 0,66 
 
Figure A7.1 - Surface de rupture critique amont trouvée lors de l’analyse pseudostatique de 
l’ACRD représentatif 
 







Tremblement de terre SMP Saguenay k = 0,195 
 
Figure A7.3 - Surface de rupture critique amont trouvée lors de l’analyse pseudostatique de 
l’ACRD représentatif pour le tremblement de terre SMP Saguenay. 
 
Figure A7.4 - Surface de rupture critique aval trouvée lors de l’analyse pseudostatique de 











Tremblement de terre SMP Northridge k = 0,17 
 
Figure A7.5 - Surface de rupture critique amont trouvée lors de l’analyse pseudostatique de 
l’ACRD représentatif pour le tremblement de terre SMP Northridge. 
 
Figure A7.6 - Surface de rupture critique aval trouvée lors de l’analyse pseudostatique de 





Annexe 8 – Méthode de filtrage 
Tout signal périodique peut être décrit par une somme de sinus. En considérant que les 
accélérations calculées durant un certain laps de temps correspondent à un signal périodique, de 
période égale à la durée du signal, il est possible de représenter ce signal sous la forme d’une 
série. Le développement en série le plus utilisé dans l’analyse dynamique est le développement 
en série de Fourier. Les séries de Fourier s’écrivent comme suit : 
          ∑                
  
   
 
Équation A8.1 
avec       la valeur de l’accélération du tremblement de terre au temps   ,    l’amplitude de 
Fourier associée à la fréquence i-ème   ,    la pulsation associée à    telle que           
(rad/sec) et    la phase du signal à la fréquence    (Kramer, 1996). 
 
Le filtrage consiste à multiplier les amplitudes de Fourier par un passe bonne. En l’occurrence, 
les hautes fréquences sont supprimées. C’est-à-dire que l’amplitude des fréquences très basses est 
multipliée par 1 et que celle des fréquences très élevées par 0. L’amplitude des fréquences entre 
les deux est multipliée par un facteur compris entre 0 et 1 et qui dépend de la forme du basse 
bande choisi. Il est alors possible de reconstituer le signal à partir de la nouvelle série de Fourier 




Annexe 9 – Filtrage des accélérations calculées à la crête de l’ACRD 
représentatif 
Pour les quatre tremblements de terre (Saguenay, Northridge, SMP Saguenay et SMP Northridge) 
utilisés lors de l’analyse de l’ACRD représentatif du Chapitre 6 les figures suivantes, relatives à 
l’opération de filtrage, sont présentées : 
En premier, le passe bande utilisé pour filtrer l’accélération calculée à la crête de l’ACRD 
représentatif est présenté. Il est suivi des spectres d’amplitude de Fourier de l’accélération à la 
crête avant et après filtrage. La présentation de ces deux spectres permet de s’assurer que des 
informations importantes n’ont pas été affectées par l’opération de filtrage, c’est-à-dire que seules 
les très hautes fréquences sont supprimées. Enfin, l’accélération calculée à la crête du barrage et 
qui a été filtrée est présentée. 
 
Tremblement de terre Saguenay : 
 
  
Figure A8.1 – Passe bande utilisé pour filtrer l’accélération à la crête de l’ACRD représentatif 




















Figure A8.2 – Spectre d’amplitude de Fourier non filtré de l’accélération calculée à la crête de 
l’ACRD représentatif soumis au tremblement de terre Saguenay 
 
 
Figure A8.3 – Spectre d’amplitude de Fourier filtré de l’accélération calculée à la crête de 
l’ACRD représentatif soumis au tremblement de terre fourni Saguenay
Frequency [Hz]





















































































Tremblement de terre Northridge : 
 
Figure A8.5 – Passe bande utilisé pour filtrer l’accélération à la crête de l’ACRD représentatif 
soumis au tremblement de terre Northridge 
 
Figure A8.6 – Spectre d’amplitude de Fourier non filtré de l’accélération calculée à la crête de 
l’ACRD représentatif soumis au tremblement Northridge 
 
Figure A8.7 – Spectre d’amplitude de Fourier filtré de l’accélération calculée à la crête de 









































































































Tremblement de terre SMP Saguenay : 
 
Figure A8.9 – Passe bande utilisé pour filtrer l’accélération à la crête de l’ACRD représentatif 
soumis au tremblement de terre SMP Saguenay 
 
Figure A8.10 – Spectre d’amplitude de Fourier non filtré de l’accélération calculée à la crête de 
l’ACRD représentatif soumis au tremblement de terre SMP Saguenay 
 
Figure A8.11 – Spectre d’amplitude de Fourier filtré de l’accélération calculée à la crête de 



































































































Tremblement de terre SMP Northridge : 
 
Figure A8.13 – Passe bande utilisé pour filtrer l’accélération à la crête de l’ACRD représentatif 
soumis au tremblement de terre SMP Northridge 
 
Figure A8.14 – Spectre d’amplitude de Fourier non filtré de l’accélération calculée à la crête de 
l’ACRD représentatif soumis au tremblement de terre SMP Northridge 
 
Figure A8.15 – Spectre d’amplitude de Fourier filtré de l’accélération calculée à la crête de 
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